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H. September 1953 wurde bei der Gewerkschaft Mecher- 
Brerke in Mechernich/Eifel ein neuartiger rund 60 m hoher 
setonförderturm in Betrieb genommen. Die neue Turm- 
Selage ist in maschineller, fördertechnischer und baulicher 
hi nach modernsten Erkenntnissen entworfen. Sie dient der 
anung der Mechernicher Bleierzvorkommen, die zu den be- 
ndsten Europas zählen. Die Gesamtmenge von 6000 t Roh- 
lie dieses größte europäische Buntmetallbergwerk z. Z. täg- 
srdert, entfällt etwa zu zwei Drittel auf den Tagebau und 
em Drittel auf den Tiefbau. Die folgende Beschreibung 
sonstruktion und Ausführung des neuen Förderturmes her 
kt sich auf die vom Bauingenieur zu lösenden Aufgaben. 
enauere Darstellung der betrieblichen, maschinellen und 
utechnischen Einrichtungen ist besonderen Veröffentlichungen 
alten). r 


te F örderanlage. 


zu dem obengenannten Termin förderte man das unter Tage 
ene Erz mit Fördergestellen (Korbförderung) und benutzte 
*örderbauwerk 

gemauerten 
- Dieser Turm 
nur die Funk- 
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Bild 1. Alter gemauerter Förderturm mit Stahlstreben- 


:rüst = 
gerüst. 


‚tet. 
alte Turm enthielt neben den Seilscheiben noch die Gestell- 
ıngen mit Einstrichen und Leitbäumen, die Beschickerbühne 
'reßluftaus- und einschiebern sowie den verfahrbaren Kreisel- 
»r und den Schachtbunker. \ 
Gesamteinrichtung, besonders die Fördermaschine und die 
|lanlage, waren sehr überaltert. Für die letztere hatte die 
‚ehörde nur noch eine befristete Betriebsdauer genehmigt. 
er Gewerkschaft Mechernicher Werke war daher schon seit 
er Zeit eine Neugestaltung geplant. Grundsätzlich wollte man 
ei die bau- und betriebstechnischen Vorzüge der Turmförde- 
nutzen?). Nach den ursprünglichen Plänen des Bauherrn 
ein stählernes Maschinenhaus mit elektrischer Turmförder- 


(Bild 1) 


erks- und Hüttenbetrieb der Gewerkschaft Mecher- 
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Berlin, April 1954 


_ Stahlbetonförderturm der Gewerkschaft Mechernicher Werke. 
Von Dipl.-Ing. Kurt Kuhlmann, Krefeld. 
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maschine auf dem Kopf des alten Turmes errichtet werden. 


nische Messungen und Untersuchungen der Gründung des Turm 
ließen diesen Entwurf jedoch bedenklich erscheinen. Er wäre ohn 
kostspielige und gewagte bauliche Maßnahmen ohnehin nicht. 
zuführen gewesen. ‘ ! 
So entschied man sich schließlich für die vom Verfasser vor 
schlagene Lösung, die einen Stahlbetonförderturm mit zwei pfei 
artigen Türmen vorsah, die durch das darüber liegende Maschin 
haus miteinander verbunden waren. Nu 
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Bild 2. Gesamtförderanlage des Schafbergschachtes. 


Die neue Förderanlage. 
1. Allgemeines. 

Die im folgenden beschriebene Schachtförderanlage dient aus- 
schließlich der Erzförderung. Für die Personenförderung ist ein 
besonderer Schacht vorhanden. Gefördert wird mit Fördergefäßen 
(Skips). Die durchschnittliche Fördergeschwindigkeit beträgt 6 m/s 
bei einer Seilbetriebslast von 10 t je Seil. Als Seilbruchlast sind 
110t in Rechnung gestellt. Mit der Teufe von 133,8 m ergibt sich 
ein Förderweg von 174,55 m (vgl. Bild 2). 

Die neue Fördermaschine ist eine elektrisch betriebene Koepe- 
Fördermaschine. Bei ihr wird das Seil allein durch Reibung von 
einer Treibscheibe mitgenommen. Deshalb ist ein möglichst großer 


& Iumschlingungswinkel anzustreben. Dieser wird: bei Turmförder- 
anlagen gewöhnlich durch besondere Umlenkscheiben erreicht, die 
ıf einer Umlenkscheiben-Bühne unterhalb der Treibscheiben- 
bühne gelagert werden. Im vorliegenden Fall hat man die Umlenk- 
‚scheibe auf gleiche Höhe und unmittelbar vor die Treibscheibe 
esetzt. Diese hier erstmalig BRsemanule Ausführungsform hat den 


rungen mit De Fördermaschinen vorliegen, wurde ge- 
rdert, daß sich die Anlage bei Nichtbewährung bau- und ma- 
inentechnisch kurzfristig in die bisher übliche Form abändern 


)er Bauherr stellte als weitere Bedingungen: 

ie laufende Förderung im Schacht dürfe während der Bauzeit 
b keine Unterbrechungen und Einschränkungen erfahren. 

'b) Das neue Bauwerk müsse den vorhandenen baulichen und be- 
trieblichen Anlagen völlig angepaßt werden. 

Bis zum 15. August 1953 müsse die gesamte Anlage betriebs- 
fertig sein, so daß an diesem Tage mit dem l4tägigen Probe- 
” treiben und dem Einlaufen der Maschine begonnen werden 
könne. 


 erellerküme mit ihren a ae ie auf ihnen 
uhende Maschinenhaus mit dem Maschinenkeller und das Füh- 
rungsgerüst mit Skipentladevorrichtung sowie Prell- und Fang- 
nkeneinrichtungen (Bild 3). 

Die beiden Pfeilertürme (Ost- oder Treppenhausturm und West- 
_ turm) haben eine Höhe von rd. 45m und sind zu beiden Seiten 
des alten Turmes hochgeführt. Ihre Grundrißabmessungen mußten 
den sehr beengten Raumverhältnissen angepaßt werden. Um eine 
_ einfachere Tragkonstruktion des Maschinenhauses zu erreichen, 
wäre z.B. eine größere Nordsüdausdehnung der Pfeilertürme wün- 
schenswert gewesen. Dies scheiterte in erster Linie an der gege- 
 benen Lage der nördlichen Außenwand des Aufbereitungsgebäudes, 
am Verlauf der Tann und an der Anordnung der Band- 
‚bilden den Hohlkasten- 
ter _ Turm zugewandten 
N. sowie die dlichen BD von einigen 
unbedeutenden Öffnungen abgesehen, geschlossene Scheiben. Dem- 
gegenüber weisen die vom alten Turm a gewandten Öst- und West- 
Be wände zahlreiche Fensteröffnungen auf, ‚deren Höhenanordnung 

sich aus äußeren rein architektonischen punkten ergibt. 

Die der Aufbereitung zugekehrten Südwände sind auf allen 
Bühnen von großen Türöffnungen durchbrochen. Die Wanddicke 
der schmaleren Nord- und Südwände beträgt 45 cm, während die 
breiteren Ost- und Westwände 35 cm dick sind. 

Die Pfeilertürme stehen in einem lichten Abstand von 8,99 m 
und ihr Achsabstand ist 13,69 ın. Der Zwischenraum zwischen den 
neuen Turminnenwänden und dem Mauerwerk des alten Turmes 
beträgt oberhalb der Höhe — 2,88 m ?) rd. 35 cm. Unterhalb dieser 
‚Höhe ist er, wie die Schnittzeichnung (Bild 3) zeigt, veränderlich 
1. und nimmt schließlich im untersten Teil auf die Breite der Be- 
Er wegungsfuge (Heraklith-Zwischenlage) von 3,5 cm ab. 

F Die beiden Pfeilertürme sind unabhängig voneinander auf Stahl- 
|  betonplatten gegründet. Diese Platten mit einer Grundrißabmes- 
R. sung von 11,58 m mal 5,00 m sind geringfügig zur Aufbereitung hin 
verschoben, da auf dieser Seite auch die anteiligen Mauerwerks- 
lasten der Aufbereitungswand mit getragen werden müssen. Die 
Sohle der 2m dicken Grundplatten liegt mit — 10,88 m auf der 
gleichen Höhe wie die Fundamentunterkante des alten Förder- 
turmes. Diese Festlegung war mit Rücksicht auf die Standsicher- 
y heit des alten Turmes getroffen. 
schiedlichen Setzungen des 


Damit sich bei geringen unter- 
alten und neuen Turmes die neue 
Tragkonstruktion nicht an den Fundamenten des alten Bauwerks 
aufhängt, wurden zwischen den beiden Gründungen klare Trenn- 
Na fugen ausgeführt. 

Maschinen, Einrichtungen, Geräte usw. für Förderturm und Auf- 


°) Als Bezugshöhe -+ 0,0 für alle Höhenangaben gilt die Hauptbetriebssohle der Auf- 
bereitung. 


Bereitung erker durch Babasnadrluß ‚bis dieht an "den os 
Turm herangeschafft. Die Lasten werden dort von einem 
kran auf eine Rampe umgeladen. Die Rampe weist in "ihrer M M; 
einen 62 cm tiefen und 2,20 m breiten Einschnitt für eine schz 
spurige Plattenlore auf. Dieser Einschnitt ist in die Fundamı 
platte durchgeführt, so daß der Plattenwagen die umgelade 
Lasten durch eine große portalartige Öffnung der Ostwan 
Turmes bis unter den Lastenaufzug fahren kann. Als solcher 
der Maschinenhauskran, der zu diesem Zweck mit einem 
trischen Hubwerk für große Höhen ausgerüstet ist. 

Im Ostturm befindet sich auch das Treppenhaus. Die Vorbei 
tungen für den nachträglichen Einbau eines Personenaufzuges & 
getroffen. B 

Der westliche Turm soll im Verlauf des weiteren Ausbaues ı 
Betriebsanlagen zahlreiche zur Aufbereitung gehörende. Ei 
tungen, besonders die Probeeninahme, aufnehmen. Um eine ı 
lichst große Freizügigkeit bei der betriebstechnischen Planun 
gewährleisten, sind vorerst in Höhe der später einzuziehe 
Bühnen nur waagerechte Aussteifungsrahmen eingebaut. 
Rahmen, im Ostturm als Podeste ausgeführt, verhindern ein . 
beulen der Turmwandungen. Sie sind so entworfen und berechnf. 
daß sie auch die etwa nachträglich eingebauten Decken mit ihı 
Lasten aufzunehmen vermögen. 

Oberhalb der Höhe + 36,13 m sind die beiden Pfeilertür 
durch kräftige 45 cm breite und 2,95 m hohe Querverbindun 
die in der Flucht der 45 cm dicken Nord- und Südwände der T 
liegen, miteinander verbunden. Das gesamte Tragsystem wirkt 
diese Weise wie ein hochstieliger, elastisch im Baugrund ei a. 
spannter Rahmen. Die einzelnen Pfeilertürme sind die Stiele di 
Rahmens. Die Querverbindungen bilden gemeinsam mit den beic 
Maschinenhausdecken den hohlkastenartigen Rahmenriegel. Da 
das Maschinenhaus Grundrißabmessungen von rd. 9,00 m 
18,50 m verlangt waren, mußte es nach allen Richtungen über 
Außenfluchten der Turmwände vorkragen. Es lag daher nahe, 
wohl aus architektonischen Gründen wie auch aus statischen # 
wägungen, die Stahlbetonwände des Maschinenhauses bis zur Un! 
kante der Rahmenriegel herabzuführen. \ 

Zwischen den Turmriegeln liegen die beiden 30 cm brei 
scheibenartigen Seil- und Treibscheibenträger. Die Träger s 
mit der Maschinenhausdecke und der Decke der Bremsverla 


v 


rungsbühne rahmenartig und untereinander durch mehrl 
Halbrahmen verbunden. Sie bilden gemeinsam mit den Hau 
rahmenriegeln und den herabgezogenen Maschinenhauslän] 


wänden einen äußerst torsionssteifen Querschnitt, der auch o 
durchgehende Querverbände unterschiedliche Durchbiegungen 
der Querrichtung praktisch ausschaltet. 

Die Bremsbalken der Maschine lagern auf längsgespann 
Trägern. An Stelle dieser Längsträger wäre eine Ausführung 
kurzen, quer zwischen den Treibscheibenträgern gespannl 
Fundamenten möglich gewesen. Im Hinblick auf die Bauausf 
rung fiel schließlich die, Entscheidung zugunsten der Längsträg 
da diese beim Bauvorgang als Hilisträger eine wesentliche 
beitserleichterung bedeuteten. 

In den Räumen zwischen der Bremsverlagerungs- und | 
Treibscheibenbühne (Maschinenhauskeller) sind wesentliche T4 
der elektrotechnischen Anlage für den Fördermaschinenma 
untergebracht (siehe Bild 3). Hochspannungs- und Niederspi. 
nungsräume sind voneinander getrennt. Im Niederspannungsra 
befinden sich neben der elektrischen Einrichtung auch der Ki 
pressor und Windkessel für die Vördernac ne 
elekrischen Widerstände werden durch einen Luftstrom gekül . 
Die Frischluft tritt an vier kreisrunden Öffnungen der Südsd 
des Probeentnahmeturmes, dicht unter der Bromsvers Ü 
bühne, ein. Sie wird dann durch Öffnungen der Bühne in 
Widerstände geleitet und gelangt durch Abzugsöffnungen der‘ 
wand unterhalb der Maschinenhalle wieder ins Freie. Der L: 
umlauf läßt sich durch besondere Klappen regulieren, so daß 
möglich ist, die in den Widerständen entwickelte Wärme m 
oder weniger zur Beheizung des Kellers und des Maschinenhaı 
zu nutzen. Um den Material- und Gerätetransport für die Beeli he, 
verlagerungsbühne zu erleichtern, enthält die Decke über « 
Niederspannungsraum eine abdeckbare Montageöffnung. 

Die Fördermaschinenhalle ist allseitig von 15 cm dicken Stel 
betonwänden umschlossen. Ihre Grundfläche beträgt 18,99xX 9,1 


Te ad m een ruht Drei große Fenster, an der West-, Nord- und Ostseite der 
en. Die Stiele der sorgen für eine ausreichende Tagesbeleuchtung. Um die Bl 
gefahr für den Förder-Maschinisten zu vermeiden, können 


hmen tragen 'auch die Stahlbetonkranbahn. Inf 
Bauen | x ’eton) 5 olge der 
a ulstıng des Fördermaschinenhauses stehen die Füße Fenster abgeblendet werden 
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Bild 3. Schnitte durch den neuen Turm. 


Die Wände der Halle und das Dach sind innen mit 3,5 cm 
dicken Heraklithplatten zur Wärmedämmung bekleidet. 

Ein Maschinenhauskran mit 8 t Tragkraft kann die Maschinen- 
halle in ihrer ganzen Länge bestreichen. Er dient gleichzeitig als 
L.astenaufzug für den Höhentransport der Lasten zu den einzelnen 
Bühnen des Turmes und der Aufbereitung. Aus diesem Grunde 


r Rahmenstiele außerhalb der Achse der Haupttragwerks- 
ll. Aus der Umlenkung der senkrechten Stiellasten entstehen 
erechte Kraftkomponenten, die zusammen mit den Kran- 
ven und Windlasten beträchtliche Kräfte an die Treibscheiben- 
Bremsverlagerungsbühne absetzen. Diese Kräfte bean- 


Xfhen die Decken in ihrer Ebene als Scheiben. 


Ca Holzbalken befestigt. 
beginnend, sind die Spurbäume seitlich und nach oben zunehmend 


‚werden, mit voller 


men. 


der Maschinenflurdecke hei des Treppenhausturmes eine 
ng ausgespart, die gewöhnlich durch eine Blechklappe ver- 
en ist. Die Größe aller in einer Höhenflucht liegenden 
ondurchbrüche ist so entworfen, daß die größten Maschinen- 
ind die fertig zusammengesetzte Treibscheibe ohne Schwierig- 
\ hochgehoben und zur Verwendungsstelle verfahren werden 


ech zwei Aussteigeluken unmittelbar neben den Fahnen- 
a kann man mit Steigeleitern das Dach besteigen. Der 
Dachbereich ist an diesen Stellen durch ein Schutzgelän- 
‚esichert. 

s Dach ist mit Paratekt-Isolierhaut abgedeckt. Eine rund- 
ufende Rinne leitet das Wasser in die auf der Südseite ge- 
nen Fallrohre. 


Fördergefüße (Skips) der neuen Anlage sind an hölzernen 
Jatten geführt, die im Mauerwerk des alten Förderturmes ver- 
ert sind. Dieser behält somit seine Aufgabe als Führungs- 
srüst auch bei der neuen Förderung. Dem 1951 im alten Turm 
ngebauten Schachtbunker wird nunmehr das Fördergut aus der 
ı Skipentladetasche zugeführt. . 


an den Entwurf des Bauwerks gestellte Bedingung, er- 
erlichenfalls kurzfristig von der neuartigen Seilscheibenanord- 
g auf die alte Ausführungsform mit tiefer gelegener Umlenk- 
ibe überzugehen, erforderte zusätzliche bauliche Maßnahmen, 
n erster Linie den als Führungsgerüst dienenden alten Turm 
-afen. So mußte zur Verlagerung der Umlenkscheibe, etwa in 
öhe der alten Seilscheiben, eine neue Bühne vorbereitet wer- 
1 Sie ist so entworfen, daß die alten stählernen Seilscheiben- 
er verwendet werden können. Die lotrechten Lasten der Bühne 
nimmt das Führungsgerüst. Zum Ausgleich der auftretenden 
gerechten Umlenkkräfte zwischen Treib- und Seilscheibe wer- 
die Stahlträger gegen die Wandungen des neuen Westturms 
führt. Um die neue Bühne gegen ein Übertreiben der Förder- 
üäße bei der Förderung zu sichern, wurden Prellträger er- 
'forderlich. Diese hätten sonst bei der vorliegenden Konstruktion 
tfallen können, da ihre Funktion von den Seilscheibenträgern 
oberhalb + 36,13) mit übernommen wurde. 


Die in Höhe + 30,35 m eingebauten Prellträger sollen das 
jertreibende Gefäß festhalten, damit es nicht in die Seilscheibe 
meingezogen wird. Um die Stärke des Anpralls an die Träger 
| verringern, sind unter ihren Unterkanläig weiche federnde 
Mehrere Meter unterhalb der Prellträger 


erdickt. Hierdurch soll den Gefäßen die Möglichkeit genommen 
Geschwindigkeit gegen die Prellträger zu fah- 
ren. Für den Zwischengeschirre genügend 
große Öffnungen in der Prellträgerdecke ausgespart. Die ach 


Durchgang der sind 


unten gerichteten Lasten der Prellträgerbühne werden von dem 
_ — Mauerwerk des alten Turmes getragen. Die Prellträger selbst sind 
_ bis in die inneren Wände der neuen Pfeilertürme geführt und dort 


nach oben starr verlagert. Die nach oben gerichteten Kräfte beim 
Übertreiben werden somit von der neuen Konstruktion übernom- 
Der Anschluß der Prellträger an die neuen Turmwände ist 
im übrigen durch eine Trennfuge so ausgebildet, daß an diesen 
Stellen weder waagerechte noch abwärts gerichtete Kräfte auf- 
genommen werden. 

Unterhalb der Prellbalkenbühne befindet sich auf + 26,29 die 
Fangklinkenbühne. Da beim Übertreiben eines Gefäßes, und zwar 
schon beim Einfahren in die verdickten Spurbäume, das Förder- 
seil reißen kann, besteht die Gefahr, daß das Gefäß in den Schacht 
fällt. Dies wird durch günstig angeordnete Fangstützenpaare ver- 
hindert. Diese Fangstützen sind so angebracht, daß eine Fallhöhe 
von 500 mm nicht überschritten wird. Als Fallhöhe gilt hierbei die 
Strecke, die das Gefäß nach dem Anprall an die Prellträger bis 
zum Aufsetzen des auf die Fangklinken 
zulegen hat. 

Prell- 


gängig. 


Tragbodens zurück- 
und Fangklinkenbühne sind vom Treppenhausturm zu- 
Durch Stahltreppe kann man von der Prellbühne 
F} d H x T x Tu 1 > 11 pr F -7 na S 
auf die I mic nkscheibenbühne gelangen. Ein großer langer Schlitz 
in der Turminnenwand des Treppenhausturmes oberhalb -+ 31.30 m 
gestattet die Einführung der zusammengesetzten Umlenkscheibe in 
den alten Turm. 

Von der Nordseite der 


eine 


beiden Pfeilertürme kann man durch 


 Stahltreppe ermöglicht es, die Trageböden der Skips zu best 


1 : 
- der Größe und Form der Lastfläche |c proportional 7m) abhär 


Darüber hinaus enthält sie naturgemäß den Einfluß aller vor 


zwei Tares über einen n auskragenden Steg (Bül 
der Entladebühne im alten Turm gelangen. Eine dort « 


um von diesen den Schacht und die (PIE en In 7 
mäßig zu überwachen. } | N 
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3. Statische Berechnung. f ’ 
In der längeren Achsrichtung (Ost- -West-Achse) ist dor För 
turm, unter Berücksichtigung der Bettungsziffer als hochstie 
elastisch im Baugrund eingespannter Rahmen berechnet. Beka 
lich ist aber die Bettungsziffer keine Bodenkonstante, sondern 


Spannungen erfaßten Schichten. Um dennoch zu sicheren We 
für die Bemessung des Bauwerkes zu kommen, wurde der 
spannungsgrad für einen oberen und einen unteren Gren 
der Bodenelastizität ermittelt. Die Bettungsziffer c = 80 kg/ 
ergab einen Einspanngrad von 84% und c=8kg/cm’ ei 
solchen von 35%. 
Während der Bauzeit, 
Fertigstellung des Bauwerkes \y 
und nach mehrmonatigem För- d 
derbetrieb wurden eingehende 5 ; 
und genaue Setzungsmessungen Ostlicher Turm E) 1 
an beiden Turmfundamenten | 
vorgenommen (vgl. Bild 4). An 3 7] 
Hand dieser Setzungsmessungen 
läßt sich die Bettungsziffer ge- 


nach 


N 
[3 


Alter Turm 


e N 3 ö 
mäß or (kg/cm?) nach 


prüfen. Für die mittlere Setzung 
von 2mm errechnet sich, bei 
einem Wert der zusätzlichen 3 
Bodenpressungen von Ap = - Meßpun, 
3 kg/cm?, der Bettungswert zu 
c—=15 kg/cem?. Werden die größ- 


Westlicher Turm 6 


gemessene Setzungen ( Besamtv £ 


: : Pı E93 6: 3mm 
ten und kleinsten Werte mit- unkt 2: er 5: Zmmäi 
einander verglichen, so ergeben 3: Zmm 4 Imm 


sich die Bettungsziffern cnin = 
10 kg/cm? und cmax — 30 kg/cm?. 
Der tatsächlich vorhandene Ein- 
spannungsgrad liegt damit näher an der unteren Grenze, erre 
aber immerhin einen Wert von rund 50%. ; 
In der kurzen Achsrichtung (Nord-Südachse) ist der Turm 
eingespannter Stab berechnet. Auch hier wurde die Elastizität, 
Baugrundes durch zusätzliche Untersuchungen, die besonders. 
Verlagerung des Kippdrehpunktes von der Fundamentkante 
Richtung auf die Fundamentachse betrafen, berücksichtigt®). 
Eigengewicht und Wind bilden die Hauptlasten des Bauwer 
Da der Förderturm nach Westen, Norden und Osten freisteh 
auf einer Höhe besonders stark den Windwirkungen ausg 
ist, wurde eine Windlast von w— 176 kg/m? berücksichtigt. 
führte bei der Größe des Bauwerkes zwangsläufig zu erheblic 
rechnerischen Windbeanspruchungen. Maschinen- und Betri 
lasten waren mit Ausnahme der unmittelbar durch sie belast 
Tragglieder von untergeordneter Bedeutung. 
Aus der laufenden Maschine sind keine waagerechten Kräfte | 
die Fundamente zu leiten, weil durch das Gegeneinanderlaufen) 
Treib- und Seilscheibe die Kräfte sich gegenseitig aufheben. Die! 
scheibenträger mußten für die beiden geforderten Aufstellunt‘i 
der Fördermaschine berechnet werden. In beiden Fällen war 
die Bemessung die Seilbrummbelaekung maßgebend, obwohl hie 
die zulässigen Spannungen um 50 % erhöht werden dürfen, 
In den von Tür- und Fensteröffnungen durchbrochenen Wi 
scheiben der Pfeilertürme treten Nebenspannungen auf, die rn 
nerisch ermittelt und bei Bemessung und Konstruktion be 
sichtigt wurden. 1' 
Mit großer Sorgfalt wurde die Stabilität des Bauwerkes un 
sucht. Dies schien besonders im Hinblick auf die dynamisd 
Kraftwirkungen beim Förderbetrieb und die hohen Seitenkr 
durch Windbelastung ratsam. Auf die Gefahren unvollstän 


Bild 4. Ergebnisse der Setzungsmessu 
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*) Vgl. Kögler, Die Standsicherheit von Fördertürmen, Glückauf 1926, Heft 31, S 
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ST & 
ung an die Ergebnisse der elastostatischen Stabilitäts- 
wurden eingehende theoretisch nei 

urde nge en e theoretische Untersuchugnen vorge- 
Ss Einfluß der Veränderlichkeit des Elastizitätsmoduls 
nung ist durch die Einführung des Knickmoduls ge- 
£ Engesser-Kärmänschen  Knicktheorie®) berücksichtigt. 
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| Knickmodul wird von der Querschnittsform nur sehr wenig 
flußt. Man kann daher, ohne einen wesentlichen Fehler zu 
1en, mit dem Knickmodul des Rechteckquerschnitts rechnen: 
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Bild 5. A-Kurve zur Knicksicherheitsberechnung des Bauwerks. 


n die Vergleichsschlankheit }, der Rahmenstiele festzulegen, 

‚er beidseits gelenkig gelagerte Stab konstanten Querschnittes 

unde gelegt. Dieser Vergleichsstab soll die gleiche Knickspan- 

'_ wie das vorhandene System haben. 
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deutscher Beton-Verein, Vorträge 1952, Seite 59 bis 62. . 
Tergleiche Dischinger in: Taschenbuch für Bau-Ingenieure, 2. Aufl., Seite 1347, 
1949, Jul. Springer und Pflüger, Stabilitätsprobleme der Elastostatik, S. 226 ff, 


1950, Jul. Springer. 
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Für den einfachen Knickstab: 


Durch Vergleich von » und v, ergibt sich die Vergleichsschl n] 
heit und unter Anwendung der A-Kurve mittelbar die Knick- 
sicherheit des Systems für reine Längsdruckkräfte. Bei glei 
zeitigem Auftreten von Biegungsmomenten ist zur Ermit 
der tatsächlichen Knicksicherheit noch eine Ergänzung der 


rechnung erforderlich. Wie sehr das Meran m=- die Kn 


sicherheit beeinflußt, zeigt [nach?) S.61] Bild 6. Der Einfluß der 
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Bild 6. Einfluß der Ausmittigkeit der Längskräfte auf die Knicksicherheit. 


Ausmittigkeit der Längskräfte wurde hier entsprechend a 
Gleichungen der DIN 1075 (August 1951) eingerechnet. Danach 
ist die Sicherheit E; 


a en ei: 
1+1,7m Um ' 
wobei S, der Sicherheitsgrad bei reinen Längskräften ist. 
eg Ele! 3 
FEZENeW 


Unter Berücksichtigung aller möglichen Einflüsse und bei un- 
günstiger Gruppierung der Lasten beträgt die kleinste Knicksicher- 
heit des Förderturmes s—=3,7. Sie ist vollständig ausreichend. 

Jie Scheiben der Tragepfeiler sind in ähnlicher Weise auf 
Ausbeulen untersucht. Eine Beulgefahr ist durch die einzelnen 
Bühnenrahmen ausgeschlossen. Die Aussteifungsrahmen erhöhen 
zugleich die Verdrehungssteifigkeit der Einzeltürme bei un- 
symmetrisch am Bauwerk wirkenden waagerechten Kräften. 

Bereits bei der Ausarbeitung eines Gutachtens über die Stand- 
sicherheit des alten Förderturms waren vom Verfasser eingehende 
Bodenuntersuchungen verlangt worden. So wurden vom Förder- 
schacht aus zahlreiche waagerechte Bohrungen durchgeführt und 
in der Nähe des Bauwerkes mehrere Schürfungen vorgenommen. 
Die Ergebnisse dieser Untersuchungen stimmten mit den Erfah- 
rungen überein, die bei der bergbaulichen Erschließung gemacht 
worden waren. Während die obere, etwa 1 bis 2 Meter mächtige 
Schicht aus gewachsenem festen Mergel besteht, beginnt schon bei 
etwa 2 Meter Tiefe loser Sandstein, der allmählich in festen‘ 
Sandsteinfelsen übergeht. 

Wesentlich für die als zulässig erachteten Bodenpressungen 
in der Fundamentsohle waren die Erfahrungswerte, die an Nach- 
barbauwerken, besonders an dem schweren alten Mauerwerks- 
turm, gesammelt worden waren. 

So wies z. B. der alte Förderturm unter 
günstigster Lastwirkungen eine Eckpressung von rund 8 kg/cm? 
auf. Für den neuen Turm wurden daher Eckbeanspruchungen 
von % dieses Wertes als zulässig angesehen, die aber selbst bei 
aller Lasten nicht erreicht 


der Annahme un- 


ungünstigstem Zusammenwirken 


werden. 
Die ständigen Lasten beanspruchen die Fundamentfuge nahezu 
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lotrecht und mittig. Das gleiche gilt für die Betriebslasten. Unter 
Windlast wandert die Schlußkraft nur innerhalb des Kernes der 
Fundameniplatte. 

Die statische Untersuchung des Förderturmes wurde durch ein- 
gehende Schwingungsberechnungen ergänzt. 

Es ist bekannt, daß die Berechnung der Eigenschwingungszahl 
’ oder Gerüstes im voraus außerordentlich 


eines Förderturmes 


schwer ist. Dies hängt infolge des bestimmenden Faktors F 
asse 


von seiner Masse, seiner Steifigkeit, vor allem aber auch in ent- 
scheidendem Maße von dem Verhalten des Baugrundes ab. Gerade 
über den letzteren ist auch heute noch wenig bekannt. Vielfach 
prüft man daher erst nachträglich, ob Schwingungen auftreten. 
Aus dem gemessenen Schwingungsausschlag werden dann rück- 
wärts die Beanspruchungen des Bauwerks ausgerechnet und ge- 


-gebenenfalls übermäßige Schwingungen durch entsprechende Ände- 


rungen am Bauwerk. beseitigt. 
Die Fehlermöglichkeiten, die jeder Vorausberechnung infolge der 
unsicheren Annahmen hinsichtlich des Beton E-Moduls und der 


Bodenkennwerte anhaften, wurden im vorliegenden Fall durch 
Grenzwertuntersuchungen weitgehend ausgeschaltet. 
Die Schwingungsberechnung ist für veränderliche Trägheits- 


momente durchgeführt, und bei der Untersuchung in der Rahmen- 
ebene wurde sowohl der symmetrische wie auch der antimetrische 
Schwingungsfall untersucht (Bild 7). 

Die Feststellungen am 
Bauwerk bestätigen die 
rechnerischen Vorunter- 
suchungen. Der Förder- 
turm verhält sich unter 
den dynamischen Bean- 
spruchungen vollständig 
einwandfrei. 


Turmschwingung in Rahmenebene 


4. Die Bauausführung. 


Anfang Dezember 1952 
erteilte der Bauherr den 
Auftrag zur Ausführung 
des Förderturmes. 


Nach Abbruch der seit- 


lich des alten Turmes 

_ zu un j ‚ vorhandenen Gebäude, 
symmetrischer ontimefrischerr wurde mit den Ausschach- 
Schwingungsfall Schwingungsfall tangsarbeiten für die 
Bild 7. Schwingungsformen des elastisch eingespann- ründung der beiden 
ten Turmrahmens. Pfeilertürme begonnen. 


Dabei stellte sich heraus, 
daß die nördliche, 70 cm dicke Abschlußwand des Aufbereitungs- 
gebäudes bis zur Sohle des Turmes gegründet war. Diese Außen- 
mauer ist zugleich Auflager eines Trägerrostes, auf dem die 
Hallenstützen des Aufbereitungsgebäudes ruhen. Das einzelne Ab- 
fangen der Trägerrostiasten und der Abbruch des einwandfreien 
Mauerwerks wären schwieriger und teuer geworden. So entschloß 
man sich, die Wand stehen zu lassen und die aus Gründen der 
Standsicherheit 2 Meter in die nördliche Aufbereitungsflucht hinein- 
ragenden Fundamentplatten des neuen Turmes unter der Wand 
hindurchzuführen. Das streifen- 


Wandmauerwerk wurde dabei 


weise unterfangen. 

Nachdem die Fundamentplatten betoniert waren, wurden die 
beiden Pfeilertürme hochgeführt. Bekanntlich nehmen bei hohen 
Bauwerken die Gerüste einen großen Teil der Kosten in Anspruch, 
obwohl sie nur einem vorübergehenden Zweck dienen. Die An- 
wendung der Gleit- oder Kletterbauweise führt bei Türmen oder 
turmartigen Bauwerken zu einer beträchtlichen Verminderung an 
Rüstaufwand, Arbeitsstunden und damit an Kosten. Leider ließ 
sich die Gleitbauweise, wegen der sehr beengten Raumverhältnisse 
( —zwischen den Pfeilertürmen und dem alten Turm bzw. der 
Nordwand des Aufbereitungsgehäudes betrug der kleinste, von 
der Sohle bis zum Kopf durchgehende Zwischenraum nur 20 cm —) 
und der immer wieder in die neue Stahlbeton-Konstruktion ein- 
schneidenden Stahlstreben- und Aussteifungen, hier nicht an- 
wenden. Es wurden daher großflächige fertige Holzschalttafeln ver- 
wendet, so daß die Einrüstung in Art von Kletterschalung unter 
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Zuhilfenahme des Turmdrehkranes vor sich ging. Die Türz 
wuchsen durchschnittlich am Tage, einschließlich der Herstellung vo) 
Podesten, Decken und Bühnenrahmen, 1 Meter. Gewisse Schwierip, 
keiten traten anfänglich beim Betonieren auf, da die ausfließen« 
Zementschlempe über die zuvor betonierten Turmabschnitte lie) 
Im weiteren Verlauf der Arbeiten wurde dies dadurch vermieder 
daß jeweils unterhalb des betonierten Abschnittes ein weite 
noch eingeschalt blieb (Bild 8). E | 

Bis zur Höhe der Bremsverlagerungsbühne (-+ 36,43 m) wurd 
ein Wolf - Turmdre j 
kran Form 45 ein 
setzt, der am Fußed 
östlichen Turmes aı 
gestellt war und v 
hier aus beide Tü 
versorgen konn 
Oberhalb -+ 36,43 
mußten alle Arbeit 
von einer künstli 
geschaffenen Zwische 
bühne aus vorgeno 
men werden (Bild 9 
Den Höhentranspog 
der Rüstung, Bewe) 
rung und des Beton! 
übernahm von hier at 
ein Bauaufzug. 

Der überwiegend 
Teil der Bauarbeite 
fiel in die Wintelt 
monate. Zuschlagstoft 
und Anmachwasser du, 
Betons mußten dahı 
erwärmt werden. D« 
Kies wurde dur 
Dampf-Rohrschlange 
die in den Kiesbul; 
kern verlegt ware 
auf Temperaturen vo 
rd. 40° gebracht. At 
ähnliche Weise Bu 
heizte man das All) 
machwasser. Der tiel- 
ste Stand des Therme. 
während de 
Betonierens betrul; 
— 10°. Infolge der bu 
schriebenen Maßnali, 
men hatte der Beta 
an solchen Tagen iM. 
mer noch Temper), 
turen von etwa 20) 
Das Bauwerk selbiül 
wurde an Frosttage. 
durch Koksöfen gege, 
Kälteeinwirkung g 
schützt. Diese Kält‘ 
schutzmaßnahmen w 
ren bei ang 
wandten Rüstverfab 
ren verhältnismäß) 
einfah und leid 
durchzuführen. 


En 1 


meters 


dem 


Bild 9. Einrüsten des Maschinenhauses. 


Durch Voruntersuchungen wurde eine Betonzusammensetzung € 
reicht, die einerseits hohe Festigkeiten und andererseits auch ein 


einwandfreie Ansichtsfläche gewährleistete. Als Zuschlagstoff wurd 
aufbereitetes Gestein aus der Grube verwendet’). Das Korn zwischü. 
3 und 7 mm fehlte und mußte durch Rheinkies ersetzt werden. D 


Sieblinien der gesamten Zuschlagstoffe lagen im besonders gute. 
Bereich. 'h 


N) Die Zuschlagstoffe bestanden aus Sand von 0—3 mm Korngröße sowie aus Mecht | 
nicher Wackensplitt, der zweimal durch Prallmühlen gegangen war, so daß innerhal | 


des Zuschlagstoffes alle Spannungen beseitigt ware d kei i 
Schwächezonen mehr vorlagen. = 3 Ri u a u ı 


a 
| 


ohl für das Bauwerk nur eine Betonwürfelfestigkeit W 
k g/cm? verlangt war, strebte man bei der Herstellung de 
eine höhere Festigkeit an. Unter Verwendung von 300 kg 


®. Gesamtanlage mit Förderturm und Aufbereitung kurz vor Fertigstellung. 


© . PS . Ww 
t 4325 je m® Beton, einem Wasserzementfaktor Z ® 0,50 


urch den Einsatz von Innenrüttlern, wurde eine mittlere 
.eit von 410 kg/cm? erzielt. 

> hohe Festigkeit, selbst hei schlechten Wetterverhältnissen. 
ır durch die geschilderten Wintermaßnahmen und eine sorg- 
Überwachung der Betonherstellung zu erreichen. 

Bauwerk wurde, trotz erheblicher Witterungsschwierigkeiten 
x Ed. Züblin A.G. Duisburg in 7 Monaten ohne Unfall fertig- 
- Wenn man bedenkt, daß zur Zeit der Auftragsvergabe, 
‘dem Gesamt-Übersichtsplan, keine Ausführungsunterlagen 
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Keen waren, so verdient diese kurze Bauzeit noch besonders 
ervorgehoben zu werden. Die erforderlichen Pläne und Berech- 


nungen konnten größtenteils erst während der schon laufenden Ar- 
beiten in enger Zu- 


sammenarbeit mit der 

Bauabteilung der 
Grube angefertigt wer- 
den. 

Am 1. Juli 1953 
waren die Bauarbeiten 
am Turm abgeschlos- 
sen, so daß mit der 
Montage der Maschi- 
nen begonnen werden 
konnte. Die alte Förde- 
rung blieb bis zum 

Probetreiben der 
neuen Anlage ohne 
Unterbrechung in Be- 
trieb. Nach gelunge- 

nem Probetreiben 
konnte die alte För- 
dereinrichtung abge- 
baut werden. Dabei 
wurde auch das stäh- 
lerne  Strebengerüst 
beseitigt, das, bis da- 
hin den architektoni- 
schen Eindruck beein- 
trächtigt hatte. 

Der neue Stahlbetonförderturm der Gewerkschaft Mechernicher 
Werke zeugt von der Leistungsfähigkeit und den konstruktiven 
Möglichkeiten des Stahlbetonbaues auch auf diesem Gebiete des 
Ingenieurbaues. 


Bild 11. Der fertige Bau. 


‚leichende Untersuchungen über die Tragfähigkeit von Stahlbeton- und Stahlpfählen. 


Von Regierungsbaumeister a.D. Gerhard Menze, München. 


aß, Art und Umfang der Untersuchungen. 
IIN 1054 sind für runde Holzpfähle und quadratische Stahl- 
"ähle bestimmte zulässige Belastungen angegeben. Für Stahl- 
Fähle ist unter Hinweis auf die Mannigfaltigkeit der Pfahl- 
von einer derartigen Angabe abgesehen. 
Stahlpfähle werden Belastungen von 75 t und darüber schon 
;gerer Zeit als durchaus üblich angesehen. Es läßt sich keine 
tige Begründung geben für die Annahme, daß Stahlbeton- 
sahlpfähle unter gleichen Verhältnissen eine verschiedene 
aigkeit haben. 
Rammpfahl hat bekanntlich zwei Aufgaben zu erfüllen: 
rend der Rammung den Boden durch Übertragung der 
amenergie so zu verspannen, daß die sich um den Pfahl 
sildende verdichtete Zone in der Lage ist, die Pfahllast auf- 
-hmen und unter zulässigen Setzungen an den Baugrund 
ageben; 
‚dem fertigen Bauwerk die Bauwerkslast in den nach 1. ver- 
teten Boden weiterzuleiten. 
rfüllung dieser beiden Aufgaben ist offenbar vom Pfahl- 
off weitgehend unabhängig, soweit er auf Grund 
Westigkeitseigenschaften überhaupt geeignet ist. Die Trag- 
keit eines Rammpfahles hängt vom Baugrund und der in 
erzielten Verspannung ab, während der Pfahl nur der Er- 
; der Verspannung und der Übertragung der Last auf den 
‚en Baugrund dient. 
die Tragfähigkeit von Stahlpfählen ist eine große 
ın Versuchen durchgeführt und teilweise auch veröffent- 
»rden. Das gleiche gilt, wenn auch in weit beschränkterem 
"ür Stahlbetonpfähle. Ein Vergleich der Tragfähigkeit 
Pfahlarten auf Grund dieser Versuchsergebnisse ist jedoch 
‚der Verschiedenartigkeit der örtlichen Verhältnisse frag- 
Es ist einwandfrei überhaupt nur durch unmittelbar ver- 
‘re Messungen unter gleichartigen Verhält- 
n möglich. 


Eine umfangreiche Pfahlgründung mit Stahlbetonpfählen auf 
einem Industriegelände in Harburg und der Bau einer Ufermauer 
im Hamburger Hafen, bei der Stahlbeton- und Stahlpfähle Ver- 
wendung fanden, bot in den Jahren 1952/53 Gelegenheit, eingehende 
vergleichende Untersuchungen über die Tragfähigkeit von Stahl- 
beton- und Stahlpfählen durchzuführen. 

Bei den beiden Bauwerken konnte der in DIN 1054, Abschnitt 5, 
für quadratische Stahlbetonpfähle von 35 cm Seitenlänge mit 48t 
angegebene Erfahrungswert nicht befriedigen. Es war vielmehr not- 
wendig, mit einer zulässigen Belastung von mindestens 60 t rechnen 
zu können. Da der zu erwartende wirtschaftliche Erfolg erheblich 
größer war als die Kosten, wurde in beiden Fällen eine Probe- 
belastung durchgeführt. 

Angesichts der Bedeutung der Stahlbeton- und Stahlpfähle im 
Grundbau waren eingehendere Untersuchungen über die Tragfähig- 
keit der Pfähle sowie über den Einfluß der Zeit auf diese er- 
wünscht. 

Bei der Pfahlgründung in Harburg mußten für die Probebelastung 
aus den örtlichen Gegebenheiten heraus besondere Pfähle außer- 
halb des eigentlichen Bauwerkes gerammt werden (Bild 1). Hier- 
durch ergab sich die seltene Gelegenheit, die Versuche über ihre 
eigentliche Zweckbestimmung zu erweitern, einmal durch die Ein- 
beziehung von Stahlpfählen in die Untersuchung, zum anderen 
durch die Ausdehnung der Versuche über eine Zeitdauer von einem 
Jahr. Auf diese Weise konnte verfolgt werden, ob und in welchem 
Umfange eine Entspannung des verdichteten Bodens eintrat und 
wie diese sich auf die Tragfähigkeit der Pfähle auswirkte. 

Es wurden 4 Stahlbetonpfähle, Querschnitt 34/34 cm, und je ein 
Stahlpfahl Profil PSp30 und LP2 von 11,0 m Länge untersucht. 
Das Versuchsprogramm erfuhr dann noch eine Erweiterung durch 
die Rammung der Stahlbetonpfähle 5 bis 7, die für die vorliegende 
Untersuchung aber ohne Bedeutung ist. 

In Hamburg ließ die Behörde für Strom- und Hafenbau bei dem 
Bau einer Ufermauerstrecke am Versmannkai im Bauwerk je einen 
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: tahlbeton- und Stahlpfahl so anordnen, daß sie gleichfalls über 


Zeit beobachtet werden können (Bild 2). 
Sämtliche Untersuchungen wurden durch. die Firma Dyckerhoff 
Widmann K.G., Niederlassunng Hamburg, unter Aufsicht des 
ordnungsamtes, Hamburg, Statische Prüfstelle, bzw. der Be- 
örde für Strom- und Hafenbau, Hamburg, vorgenommen. An ihrer 
u chführung war Herr Dipl.-Ing. H. Birkigt, Hamburg, der weitere 
essungen an verschiedenen Stellen des Hamburger Gebietes aus- 
, beteiligt. 
| Intersuchungen auf einem Industriegelände in Hamburg. 

Örtlichkeit und Baugrund. 

Das Baugelände liegt unweit der Süderelbe in Harburg. Es han- 
te sich ursprünglich um Wiesengelände. Auf diesem stand unter 
er schwachen Mutterbodenschicht eine 2 bis 3m mächtige Torf- 
\icht an, unter der sich diluviale Fein- und Mittelsande von ge- 
ger Ungleichförmigkeit und Rauhigkeit befinden. Die Probe- 


hle stehen 1,85 bis 2,65 m, im Mittel etwa 2,25 m, in diesen 


Betonpfahl Nr. & 
. Srah/pfah/n 6° 


+688 
A 


—y Muiterboden, Mittelsand 


4 Humus 

N Zein-u.Mittelsand 
schmulziggrau 
fein- u.Mittelsand 
dunkelgrau, wasserhaltig 


Fein-u.Mittelsand 
erwas Feinkies 
1 wasserhaltig 


Beronpfahl Nr. $ 3 2 2 
Stahlpfah/ Wr. 


N 


für die Belastungen wurden 3 Zugpfahlböcke geram 


1 mittlerer Pfahlblock mit 4 Stahlbetonpfählen und 2 seit 

je 2 Stahlbetonpfählen. Die Pfähle wurden gespreizt (Neigun 3 
gestellt, um einen größeren Widerstand gegen Ausziehen zu bi 
Sie wurden mit kräftigen Betonköpfen zu Böcken verbunden, 
Übertragung der Last auf die Betonböcke wurden 2 Stahl 

IP 75 verwendet (Bild 3). = l $ 


Die Auflast wurde mit einer hydraulischen Presse mit ; 


(Bild 4). 
Die Gesamtsenkung des Pfahlkopfes wurde an einer 
(Fabrikat Michaelis, Düsseldorf) mit 1/iomm-Teilung al 
Die Meßuhr gab die Bewegung gegenüber einem unab 
Meßhorizont an. Der Meßhorizont bestand aus einem Träger n 
von 5m Länge, der an seinen Enden mit Stahlpfosten von rd. 
Länge versehen war, die in den Boden eingetrieben wurden 1 


| 
j 
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BBE 
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aufgespälter 
Sand 


Mittelsand braun 
a /on, Kleie, grau sandı; 
/orf braun, Pflanzenfaser 
a /ein-u Mitelsand braun moorig 
Fein-u.Mittelsand 
ge/b 
Feinkies 


N Mittelsand 
Ad grau 
H Feinkies 


eine einwandfreie, feste Lage des Tr: 
gewährleisteten. Um die Pfahlbewegun 
übertragen, war an den Pfählen eine kräf 
Eisenschelle mit Dorn angeschraubt, an #: 


die Meßuhr befestigt wurde (Bild 5). 


Bohrloch 2 


Bild 1. Harburg, Versuchsanordnung. 


oberen diluvialen Sanden (Bild 1). Diese Sande gehen in größerer 


- Tiefe in gröbere Mischsande über. 


_ Das Gelände ist in den Jahren 1951/52, um es industriereif zu 
machen, mit Baggersand aus der Elbe um etwa 6,0 m aufgespült 
worden. Dieser Sand besitzt eine große Gleichförmigkeit mit 90% 
Kornanteil von 0,2 bis 0,5 mm Durchmesser. Etwa 5% haben größe- 
ren, der Rest kleineren Durchmesser, jedoch nicht unter 0,07 mm. 
Bei diesem Kornaufbau des aufgespülten Sandes braucht nicht an- 
genommen zu werden, daß sich aus den zu erwartenden Setzungen 
der aufgespülten Sandschicht durch negative Mantelreibung zusätz- 
liche Pfahllasten nennenswerter Größe ergeben. 

Für die genaue Festlegung der Baugrundverhältnisse in unmittel- 
barer Nähe der Probepfähle wurden die Bohrlöcher 1 und 2 in 
5,0 m Abstand von den Pfählen 1 und 2 gebohrt. Die erbohrten 
Bodenschichten sind auf Bild 1 dargestellt. Der Grundwasserspiegel 
lag etwa 3,0 m unter dem aufgespülten Gelände. 

Die jetzt unter dem aufgespülten Sand liegende Mutterboden- 
und Torfschicht hatte sich bis zum Beginn der Versuche bereits 
auf etwa 2,0 m Dicke zusammengedrückt. 


2. Versuchsanordnung. 
Die Versuchsanordnung ist aus Bild 1 ersichtlich. Als Gegenlast 


Für die unmittelbare Messung der Zus]. 
mendrückung der Pfähle waren 2 Stahlbe 
pfähle und die beiden Stahlpfähle mit N 
gestängen ausgerüstet. Die Anordnung 
Meßgestänge in den Betonpfählen zeigt Bill, 
In die Betonpfähle war auf die halbe I 
die ganze Länge je 1 Rundstab & 16 mm, der durch em 
seinem Fußende angeschweißtes Gasrohr © 25mm beweglich 
halten war, einbetoniert. Die Rundstäbe erhielten Meßzeigeil 
durch einen Schlitz aus dem Pfahl herausgeführt waren. Diel 
genänderungen, wurden mit Meßuhren (Fabrikat C. Mahr, 
lingen/N.) mit V/ıoo mm-Teilung gemessen. Die Uhren wurdenl 
einer um den Pfahlkopf gelegten Eisenschelle befestigt und 
ten sich gegen die Meßzeiger (Bild 5). 


3. Die Betonpfähle. 


Für die Probebelastung wurden 4 Pfähle gerammt, und. 
2 Stahlbetonpfähle, Querschnitt 34/34 cm, 11,0 m lang, die 
Meßgestängen versehen waren, und 2 Stahlbetonpfähle glei 
Abmessungen aus der laufenden Herstellung der Beton ‚a 
fabrik der Dyckerhoff & Widmann KG., Hamburg-Moorl 
Sämtliche Pfähle hatten die übliche Betongüte B450 und all 
wehrung 4 & 20 mm Betonstahl I. E 


ee 
f 


4. Die Stahlpfähle. 


Es wurden handelsübliche Stahlpfähle (vgl. Bild 1) verweilı 
(Bild 7a/b): 
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BT et an a 
Harburg, Probebelastung von Stahlpfahl 2, Übersicht, 


5. Die Rammung. I 
Die Pfähle wurden mit einer Freifallramme mit 3,1 t-B PN 
gerammt. Als Rammhaube wurde für die Betonpfähle die ü - 


(Wand A neu 
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Ausgangslage nach 
der Schurträumung 


Larssen- Sp UNO 


-12.90 liche Stahlhaube ver- 
—Y_ Stahlbetonpf. ‘wendet mit bärseiti- 
Endlage gem Hartholzfutter 

und pfahlseitigem 
Futter aus Holzwolle 
und mit einem Ge- 
wicht von 540 kg, für 
die Stahlpfähle eine Bild 4. Harburg, Probebelastung von Stahlbeton- 
Stahlpfahlhaube nit pfahl 2, Versuchseinrichtung. re 
bärseitigem Hart- 
holzfutter. Die Fall- 
höhe des Bären be- 
trug 0,8 bis 1,0 m, 
die Schlagfolge i.M. 
10 Schläge je Minute. 

Die  Stahlbeton- 
pfähle sollten so tief 
eingerammt werden, 
bis sie bei einer 

Schlagarbeit von 
0,8 x 3,1 = 2,48 tm 
im Mittel der letz- 
ten 3 Hitzen von je 
10 Schlägen nicht 
mehr als 3 cm je 
Hitze zogen. 

Die Rammergeb- 
nisse sind in Bild 8 
so dargestellt, daß 
neben der Eindring- 
tiefe jeweils das Ein- 

\ \ dringmaß in der be- 
Srahlberon Probepfahl LP2 Probepfahl treffenden Hitze ein- 
34/34 lotrecht ET getragen ist. In dieser 
Darstellung ist das 
Durchrammen der 


PS p 30 mit F=108 cm’; g=8 kg/m, Torfschicht bei sämt- 
lichen Pfählen und das Festwerden in der darunterliegenden 


Grundfläche: 966 cm?. n 
IP? ar - 125 cm’; g=98 kg/m, Sandschicht in Übereinstimmung mit den Bohraufschlüssen 1 und 2 
Grundfläche: 1110 cm?. 


STahlpföhle LP2 17 7 19 E00 Yang 


| 


| ET, 


L= 74.00 


>2= 
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SEE. San rn 


Achse der landseitigen Äranschiene 


3:7 
E22 


6.00 m 


alte Holzspundwand 
> 


% 
Achse der wasserseitigen 


Kranschiene L 


Bild 5. Harburg, Probebelastung — Einzelheiten der 
Einrichtung. 


Bild 2. Versmannkai, Versuchsanordnung. 


deutlich zu erkennen, 


: j » al 
a) Beginn des Festwerdens nach Durch- 
rammen der Torfschicht (Eindring- 


maß/Hitze = 11 cm) Yi AR 
ar Hitzen z...%% ar aber So SE IHBä AZ, 
auf Rammtiefe ......rss0r + m | 9,67 | 944 9,45 ! 


b) Zum Festrammen (von 11 auf 3 cm/ 


Mehstange Bo Hitze Is. Bi 
in einem ga" ERRENR Hitzen ..... reale 2|23| 17| 22 
Gasrohr geführt erforderliche Rammtiefe ..... m | 1,22 | 1,14 | 0,84 | 1,02 


c) Erreichen des Soll-Eindringmaßes: | 
Eindringmaß/Hitze ......... cm 3 3 3.nly, 
nach Hitzen ......2scsnenerr00r 54 | 56 6 


ernennen 


177 
DELL: 


RER 


ee d) Nachrammungen .u....eneen- u. 1 
ehstange LE LER 

Eindringen/letzte Hitze ..... cm 3 3 a a 
Schnitt BB Gesamtrammtiefe vuueceesen: m | 10,89 | 10,58 | 10,70 | 10,55 | 12,06 | 


Q 


177. 
ZU 
F 


Die erforderliche Anzahl Hitzen für das Durchrammen des 
TRIKE = n-4 gespülten Sandes und der Torfschicht und für das Eindrin 
NN Pfähle in die obere diluviale Sandschicht bis zum Beginn de 


A 


werdens hielt sich bei den Stahlbetonpfählen und dem Stahlpf: 
(Profil LP 2) in recht engen Grenzen, wenn man die naturgegel 
geologische Ungleichmäßigkeit in der Höhe und Lagerungsdi 
des Sandes in Betracht zieht. h 

Als einheitlicher Vergleichsmaßstab ist als Beginn für das ] 
werden der Pfähle das Eindringmaß von 11 cm je Hitze gev 
worden, das zufällig bei allen Pfählen gemessen worden ist. 

Für das Festrammen der Pfähle ergeben sich bei den St 
betonpfählen und dem Stahlpfahl 2 (Profil LP2) wiederum sor 
bei der Anzahl der erforderlichen Hitzen als auch bei der Ra 
tiefe sehr ähnliche Werte. Bis zum Festwerden brauchten die $t 
betonpfähle 3 und 4 rd. 0,60 m weniger Rammtiefe als die 
sprechenden Stahlbetonpfähle 1 und 2, der Stahlpfahl LP 
0,38 m weniger als der Betonpfahl 2 bei praktisch gleicher / 
von Hitzen. Es ist sehr unwahrscheinlich, daß sich auf die ku 


Gasrohr, andas 
\Meßgestänge | 
angeschweißt \— 0.34 


Harburg, Aammdiagramme 
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Bild 8, Harburg, Rammdiagramme. 
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größere Tragfähigkeit dieser Pfähle 
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hältnisse so gleichartig 


fte ; sich hierbei um die Wirkung 

5 ns durch die Rammung der Beton- 
deln, die auch bei der Rammung bis zum 
erdens bei den Stahlbetonpfählen 3 und 4 und 


schon feststellbar war. 
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Bild 9a—f. Harburg, Lastsetzungslinien. 


_ die Betonpfähle 3 und 4 in 


Um für den Vergleich der Tragfähigkeit der Pfähle eine 
reichende Gleichmäßigkeit in der Rammtiefe zu erhalten, wur 
je 11 und 26 Hitzen um 0,41m 
0,61 m und der Stahlpfahl LP2 in 7 Hitzen um 0,20 m tiefe: 
rammt. Für die Tragfähigkeit hat diese Nachrammung kein 
deutung gehabt, wie das Tragfähigkeitsverhältnis von Pfahl 3 un 
4, die sih um 13 Hitzen unterscheiden, zeigt. Es hat also off, n 
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Stahlberonpfahl 3 

Aammung: 18.6.1952 
—— Belastung t:22/E8652| 
—— Belastung2:201.53 
Belastung 3: 3.6.53 


srahlberonpfabl4 
Aammung: 25.6.1952 7 


——Zelastung2: 41.53 
»—— Belastung 3: 106.83 _ 


keinen Zweck, einen Pfahl, der das vorgeschriebene Eindringmaß 
von 3cm pro Hitze einmal erreicht hat, noch länger zu rammen. 


Die Stahlbetonpfähle und der Stahlpfahl 2 (Profil LP 2) zeigen, 


wie bei der Ähnlichkeit der Querschnitte zu erwarten war, beiden 
vorliegenden Bodenverhältnissen praktisch dieselben Rammeigen- 


schaften. ale 
Der Stahlpfahl 1 (Profil PS p 30) durchdrang sowohl die oberen 


Bodenschichten als auch den diluvialen Sand offenbar leichter als 
die übrigen Pfähle. Auf der gleichen Rammtiefe hatte er aber noch 
ein Eindringmaß von 8 cm je Hitze. Nach einer Verlängerung durch 
Aufschweißen wurde er noch um 1,31 m nachgerammt, ohne fester 


zu werden. 


6. Die Probebelastungen. 


Die Probebelastungen wurden in drei Gruppen durchgeführt, 
und zwar: 


Belastung | Datum nach Rammung 


1 23. 6.52 bis 30. 7. 52 10 bis 15 Tage 
2 7. 11. 52 bis 20.1. 53 5 bis 7 Monate 
3 1. 6.53 bis 10. 6. 53 11 bis 12 Monate 


Die Probelast wurde stufenweise unter jedesmaligem Entlasten 
aufgebracht. Bis zu 100 t wurden Stufen von 20 t gewählt, darüber 
wurden sie bis auf 10t herabgesetzt. Es wurde regelmäßig auf ein 
Abklingen der Setzungen geachtet. Die Last von 100t wurde als 
Dauerlast bei sämtlichen Pfählen 14/2 bis 18 Stunden, d.h. vom 
Nachmittag bis zum nächsten Tag, gehalten. Hierdurch sollte über 
die Setzungen bei dieser gegebenenfalls praktisch möglichen Höchst- 
last Aufklärung geschaffen werden. 

Die Belastungen wurden bei den Stahlbetonpfählen bis 230 t, bei 
den Stahlpfählen bis 200t gesteigert. Auch für die Höchstlasten 
wurden Dauerbeobachtungen angestellt. 


nltingen wurden teilweise weit über die Grenzlasten bis 
m Eindringmaß des Pfahles im Boden von 73,7 mm durch- 
,„ um festzustellen, wie das Versinken der Pfähle bei Über- 
n tatsächlich vor sich geht. 

Messungen für die Setzungen wurden, durch LER 
ngen mit der Wasserwaage überprüft. 

den Betonpfählen 1 und 2 und an beiden Stahlpfählen wur- 
‚ei den Belastungen 1 und 2 gleichzeitig mit der Einsenkung 
fahlkopfes die Verkürzung der Pfähle auf ganzer und halber 
mittels der eingebauten Meßgestänge gemessen. 


swertung der Probebelastungen. 

Messungen sind für die Stahlbetonpfähle 1 bis 4 al die 
fähle 1 und 2 auf den Bildern 9a bis f dargestellt. Für jeden 
f ahl sind die den 3 Belastungsgruppen entsprechenden Lastsetzungs- 
" gezeichnet. Im Interesse der Übersichtlichkeit wurden die 
stungslinien überwiegend fortgelassen. Bei den Stahlbeton- 
en 1 und 2 und den Stahlpfählen wurde für die Belastung 1 
mittels der Meßgestänge gemessene Verkürzung der Pfähle auf 
ber (AL,) und voller Länge (AL,) eingetragen. Der Abstand 
schen der Lastsetzungslinie und AL, gibt jeweils die Setzung 
Bodens unterhalb des Pfahlfußes an. Für den Stahlbetonpfahl 1 
' den Stahlpfahl 2 ist die entsprechende Fläche schraffiert. Der 
eibende Teil der Setzung des Bodens unterhalb des Pfahlfußes, 
für die Beurteilung der Trägfähigkeit der Pfähle von beson- 
de rer Bedeutung ist, ist für die Belastung 3 als besondere Kurve 
'sp| dargestellt. Belastung 3 wurde gewählt, weil sich bei ihr die 
ßBten Grenzlasten ergeben. Die Bezeichnungen sind zur Ver- 
eidung von Irrtümern in Übereinstimmung mit Schenck!) gewählt. 


Ein- 
Rammung Kueäis Belastung en 
in letzter . 
2 Datum Hitze Datum eg Zus = 
cn Dan 100 Zn ES: mm | mm 
beton- 
pfähle 
1 10. 6.52 3 23./25. 6. 52 160 17,25 | 11,6 
17.1.53 150 14,5 10,1 
2.6.53 170 | 14,2 gen 
2 10. 6.52 3 4./5. 7. 52 160 10,7 5,9 
13.11952 160 15,5 10,1 
8.26:,53 170 14,7 7,5 
3 18. 6.52 3 27./28. 6.52 | —200 
20.1.53 185 13,0 8,5 
3.6.53 195 1355 7,5 
4 25. 6.52 2 9./10. 7.52: | 210 
14. 1.53 200 119 5,9 
10. 6.53 210 13,9 7,7 
Stahl- 
pfähle 
1 16. 7.52 8 29./30. 7. 52 135 10,3 5,0 
 (PSp 30) 7./8. 11. 52 155 175 | 115 
Ar (Nach- 

RR rammung) | 17.11. 52 8,2 16. 1.53 150 17,5 10,1 
7; le 150 21,0 12,5 
r 2 7b 2 23./24. 7.52 160 A 9,8 
En (LP 2) 17.112352 184 11,7 4,7 
"31 6. 6.53 185 14,3 7,0 


je Bei der Beurteilung dieser Ergebnisse müssen die 
nachstehenden Pfahlquerschnitte berücksichtigt werden: 


Der Vergleich der Grenzlasten Febr zunächst i 
betonpfählen, daß der gewählte Pfahlabstand von rd 4 
ausreicht, um eine Beeinflussung zu verhindern, wie sich auch 
der Rammung schon zeigte. | 
Die Grenzlasten betragen bei den Stahlhetonpfählen 1502 
bei den Stahlpfählen 135—185 t. 1 
Nach DIN 1054, Absatz 5.731, EeihN sich S5 zulidkige Pfah ll 
50% der Grenzlast, für die Stahlbetonpfähle also | 


| 05xX10=75t. 


Der Einfluß der Zeit machte sich so bemerkbar, daß bei F 
Stahlbetonpfählen */2 Jahr nach der Rammung eine leichte 
nahme der Grenzlast festzustellen war, die aber nach 1 Jal 
eine Erhöhung bis zu 6% über den ursprünglichen Wert übe 
Worauf der Rückgang der Grenzlast nach !/2 Jahr zurückzufül 
war, ließ sich nicht klären. g 

Bei den Stahlpfählen nahm die Grenzlast bis zur zweiten EB 
lastung um rund 15% zu. Diese Zunahme kann auf dem versch 
dentlich behaupteten Festrosten der Stahlpfähle im Boden beı 
Zwischen den Belastungen 2 und 3 hat sich die Grenzlast dann = : 
mehr geändert. E. 

Eine Entspannung des durch die Rammung erzielten Verl 
nungszustandes im Boden ist also nach 1 Jahr nicht festzustell 
Zu bemerken ist hierzu, daß fast die ganze Zeit über auf « 
Baugelände Rammarbeiten, teilweise unweit der Versuch 
ausgeführt wurden, die durch merkliche Erschütterung des Bode 
eine Entspannung, falls hierzu eine Neigung bestanden hätte, } 
günstigt hätten. Es darf hiernach angenommen werden, daß aı 
späterhin eine bedeutsame Veränderung der Bodenverspannun) 
und damit der Tragfähigkeit der Pfähle nicht mehr eintreten wit 

Die Probebelastungen hatten hinsichtlich der Setzungen folgend 
Ergebnis: 

Bei der zulässigen Belastung von 75t betrugen die Gesaml 
setzungen bei Stahlbeton- und Stahlpfählen (für Pfahl und Bode 
2 bis 31/2 mm. 

Bei der Grenzlast hatten die Stahlbetonpfähle Cr ıg 
von 12 bis 17mm und bleibende Setzungen (nach Entlastung) vi 
6 bis 12mm. Für die Stahlpfähle betrugen diese Maße 12 1 
16 mm bzw. 7 bis 10 mm. 

Bei Dauerbelastung der Pfähle mit einer Last von 100t zeig 
sich, daß die Last infolge Einsinkens der Pfähle in den Bode 
Verformung der Pfähle und geringer Undichtigkeiten von Pres 
und Leitung im Verlauf von rund 15 bis 21 Stunden von 100t b 
auf 86t abfiel. Der RN ist für die einzelnen Pfähle 
Bild 10 dargestellt. 

Die Pfähle sanken in einer Zeit bis zu 4 Stunden bis 0,45 m 
in den Boden ein. Nach dieser Zeit blieben sie entweder auf diesel‘ 
Höhe oder stiegen wieder bis um 0,17 mm an. Für die Stahlbeto 
pfähle 1 und 2 und den Stahlpfahl 1 ist die Bewegung von Pfahk 
kopf und Spitze durch Berücksichtigung der gemessenen Pfahllän 
änderung angegeben. Es zeigte sich Kierhet, daß die Stahlbetonpfäh 
trotz der Lastabnahme eine geringe Verkürzung erfahren, währen 
die Stahlpfähle sich unter der Lastabnahme strecken. Die Stred | 
bewegung der Stahlbetonpfähle scheint hier durch Kriechen de 


. 


a Grundfläche Umfang r: 
Br cm? cm: © 
Stahlbetonpfahl 34/34 cm 1156 136 
Stahlpfahl PS p 30 966 124 (190) 
Stahlpfahl LP 2 1110 138 


Während der Stahlbetonpfahl und der Stahlpfahl 
LP 2 praktisch die gleichen Abmessungen haben, hat 


ö/a mm 


der Stahlpfahl PSp30 nur das 0,835fache der Fläche 
und das 0,915fache des Umfanges des Stahlbeton- 
pfahles. Wie sich diese Verhältniszahlen auf die Trag- 
fähigkeit auswirken, ist nicht klar zu übersehen. Sie 
zeigen aber, daß für den PSp30 ein unmittelbarer 
zahlenmäßiger Vergleich nicht angängig ist. 


2) Schenck, Der Rammpfahl, Berlin 1951, Wilh. Ernst & Sohn, 


= Stahlberonpfahl 1 


Erläuterungen: 


JSrahlpfahl PSp30 1 


I ar ee ee 
ee x R 3 K= Kopf 
4 Sp= Spitze 


Bild 10 (1. Teil). Harburg, Dauerbelastung der Pfähle mit 100 t. 


uerlas überdeckt zu werden. Bei dem ver- 
rhalten von Stahlbeton- und Stahlpfahl können 
ede in der Verteilung der angreifenden Kräfte im 


Höchstlast 


Auf Bild 12 ist neben den Pfählen ihre Zusunsendr net 
Lasten von 50, 100 und 150t auf halber und ganzer Länge da 


gestellt. Man ersieht hieraus, daß der bei weitem größte Teil der 


Zusammendrückung im oberen Teil erfolgt. Das bedeutet, daß d 


3 Ra | -Kraftübertragun Pfahl auf den Boden in 
 Dauwerbelast di { 2 } i i N ka n deane 
ee alas ag er Stahlbetonpfähle 1bis4 und der Srahlpfähle tund2 diesem Teil nur gering ist und daß der übe 


wiegende Teil der Last im unteren Teil es 
Pfahls vom Boden aufgenommen wird. Dieses. 
Ergebnis war nach den Bodenverhältnissen au. h i 
zu erwarten. Der aufgespülte Sand kann dem 
Pfahl über Mantelreibung naturgemäß nur s 
viel Last abnehmen, wie die darunterliegend 


kann. 
Darüber, wieviel ein Pfahl, der mit sein 


kann, ist mit dem Stahlbetonpfahl 5 ein Ve 
such durchgeführt worden. Leider ist b 
diesem Versuch der Pfahl etwas zu tief g« 
rammt worden, so daß er schon anfıng, im Sand 


gebenen Werte für die Lastaufnahme etwas z 


hoch sind. 


Nachstehend ist für die Stahlbetonpfählet K 
und 2 die einer bestimmten Pfahlkopfsenkun 


entsprechende Gesamtlastaufnahme und die be 
dieser Pfahlkopfsenkung vergleichsweise ge- 


messene Lastaufnahme des oberen Pfahlteiles 


ie Erläuterungen: 5 zent 
k -——- Stahlbetonpfahl 1 Srahlpfah/ (PSp 30) 1 == 
| ri ” 2 ET Srahlp fahl (LP 2) 2 Pfahlkopf- Lastaufnahme bei Pfahl £ 
senkung Ä 
un „ 3 1 2 5b 
2 en t t t 
ne 4 
Bild 10 (2. Teil). Harburg, Dauerbelastung der Pfähle mit 100t. 0,5 26 35 10 
1,0 47 53 20 
1,5 64 65 22 
®auerbelastungen unter Höchstlast wurden bis zu 25 Minuten N A > 
führt. In dieser Zeit waren die Setzungen bereits praktisch 4,0 110 124 33 
-, wie auf Bild 11 für die einzelnen Pfähle ersichtlich ist. er a3 ir, % 
sstabfall betrug hierbei bis zu 5%, das Einsinken der Pfähle 7,0 132 144 Al 
8,0 139 151 42 


"3 bis 0,76 mm. 

' bei diesen sehr hohen Lasten sind also keine gefährlichen, 
-uchähnlichen Bewegungen aufgetreten. 

Men Ablauf des Versinkens von: Pfählen nach Überschreiten 
enzlast zu verfolgen, wurden die Stahlbetonpfähle 1 und 3 
73.4 bzw. 64 mm in den Boden gedrückt. Der Setzungsverlauf 
ıstehend ersichtlich: 


Betonpfahl 1 Betonpfahl 3 
Grenz- | Ein- Ver- Grenz- Ein- Ver- 
last dringung sinken last dringung sinken 
t | mm mm/10 t t mm mm/10 t 
150 19,1 
6,1 
26,0 
8,0 
34,0 
9,5 
43,5 
11,5 185 13,0 
5,8 
55,0 15,9 
10,5 8,1 
65,5 24,0 
(205) 72,6 14,2 8,5 
32,5 
14,0 
46,5 
16,5 
(230) 63,0 


igt sich, daß der Stahlbetonpfahl1 bei einer Laststeigerung 
auf 205 t, also um 55 t, um 53,5 mm, beginnend mit 6,1 mm 
Laststeigerung, bis 14,2 mm für 10 t steigend, einsinkt. Der 
tonpfahl2 versank bei einer Laststeigerung von 185t anf 
‚lso um 45t, um 50mm, beginnend mit 5,8 mm für 10t 
‚gerung, bis 16,5 mm für 10 t steigend. Auch diese Bewegung 
: also keineswegs plötzlich. 


Die Werte zeigen, daß von den oberen 8,50 m der Pfähle (74% 


der Länge) nur etwa 30% der Last aufgenommen werden. 70% der 


Last — tatsächlich wahrscheinlich noch mehr — werden von den 
fest im diluvialen Sand stehenden 2,10 m an der Pfahlspitze über- 
tragen. 


Die umfangreichen Messungen über die Längenänderung der 
Pfähle bedürfen noch einer eingehenderen Auswertung. Sie wurden 
trotzdem bereits näher behandelt, weil die in Harburg vorliegenden 
Bodenverhältnisse mit der verhältnismäßig tief liegenden Torf- 


schicht und darüber aufgespülter Sandschicht im Hamburger Hafen- 


gebiet häufiger anzutreffen und daher von allgemeinem Interesse 


sind. 


C) Untersuchungen im Hamburger Hafen (Versmannkai). 


Gelegenheit für einen Vergleich der Tragfähigkeit von Stahl- und 
Stahlbetonpfählen im fertigen Bauwerk ergab sich — mit 
Unterstützung der Behörde für Strom- und Hafenbau, Hamburg — 
beim Bau einer Ufermauerstrecke am Versmannkai. 

In der zweiten vorderen Pfahlreihe der Ufermauer (Bild 2) wurde 
je ein senkrechter Stahlpfahl Profil LP2 und ein Stahlbetonpfahl 
(Querschnitt 34/34 cm) von 17,0 m Länge angeordnet. Über jedem 
der Pfähle wurde in der Ufermauer eine Nische zur Aufnahme 
der Belastungspresse und der Druckmeßdose ausgespart. Der Mauer- 
körper wurde so bewehrt, daß er als Gegengewicht benutzt werden 
konnte. 

Die Pfähle wurden am 21./22. 10.52 durch eine Schwimmramme 
mit einem Freifallbär von 3,0t Gewicht bei einer Fallhöhe von 
1,0 m gerammt. Die Rammdiagramme sind auf Bild 13 wieder so 
dargestellt, daß neben der Eindringtiefe jeweils das Eindringmaß 
in der betreffenden Hitze eingetragen ist. Die Baugrundverhältnisse 
sind gleichfalls angegeben. 


sehr wenig tragfähige Torfschicht aufnehmen 


Spitze eben die Torfschicht durchdrungen hat, 
also nur durch Mantelreibung trägt, aufnehmen 


fest zu werden, und demzufolge die ange- 


von 8,50 m Länge (Versuch mit Pfahl 5) au- 


nr 


Da rn u un 2 


Bmuertelung den Srahlberonprähle 1bisa u 2 Srahlptän en 
Höchstlast 


Bun un 
ee a 
aa Saar ee 
Sr GEN ale u 
ae ES 
PD 


Rammung: 21.10.195. 


——delastung 1 2 
17453 


Sa er an | 
Kranz, B Srahlberonpfahl ; 
nein | 


£rläuterungen: —— Belastung: 2: 
-—— Srahlberonpfahl 1 Srahl/pfah/ (PSP 30) 1 210.53 
en % === Stahlofahl(LPI) 2 
Deisan — ” er} 
ee ” 4 


Bild 11. Harburg, Dauerbelastung der Pfähle unter Höchstlast. 
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Br 
' Bild 12. Harburg, Verkürzung der Stahl- und Stahlbetonpfähle unter Belastung mit 50, 100 und 150t auf halber und ganzer Meßlänge. 
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Bild 13. Versmannkai, Rammdiagramme. 


steht auf ganzer Länge im Sand, auf rd. 
d Grobsand. Er wäre bereits nach 65 Hitzen 
iefe von 5,70 m mit einem Eindringmaß von 2,4 cm 
st gewesen. Um die Soll-Rammtiefe von 8,40 m aber zu 
urde er auf das angegebene Maß tiefer gerammt, bei 
ei einem Eindringmaß von 1,8 cm je Hitze so fest war, 
Tieferrammen mit dem vorhandenen Rammgescirr ohne 
hme von Spülung, die aber nicht zulässig war, zwecklos 
Das Tieferrammen hätte höchstens zu einem Zerschlagen 
opfes geführt. Die Rammung wurde daraufhin auf dieser 
chon ausreichenden Tiefe abgebrochen. Der 3,0 t-Bär war für 
7,0 m langen Stahlbetonpfahl mit seinem Gewicht von 4,75 t 
ar zu leicht. Mit einem schwereren Bär hätte man den Pfahl 
Schwierigkeiten die noch fehlenden 1,30 m bis zur vollen 
fe einrammen können. 

'Stahlpfahl LP2 wurde in 62 Hitzen auf die vorgesehene 
ı Er zog in der letzten Hitze noch 6cm. Er steckt 
im Mittel- und Grobsand. 

Probebelastungen wurden unter Aufsicht von Strom- und 
sau, Hamburg (wie unter B) mit einer hydraulischen Presse 
Einschaltung einer Druckmeßdose mit 300 t Meßbereich durch- 
t. Der Stahlpfahl wurde am 14.4. und 5.10.52, der Stahl- 
fahl am 17.4. und 2.10.52, beide also etwa !/s Jahr und 
nach der Rammung, belastet. 

Ergebnisse der Probebelastungen sind als Lastsetzungslinien 
ld 14 a/b dargestellt. 

‚Grenzlast betrug bei dem Stahlbetonpfahl !/2 Jahr nach der 
ung 187t. Sie ging nach 1 Jahr auf 170t, also um rund 9% 
- Für den Stahlpfahl ergab sich die Grenzlast mit 140 und 
Hier zeigte sich also eine leichte Zunahme. 2 
Verhalten der Pfähle war dabei grundsätzlich das gleiche 
‘i dem Harburger Versuch, allerdings mit einer zeitlichen 
iebung um !/a Jahr. Es wird interessant sein festzustellen, 


h der weitere Verlauf der gleiche bleibt. Hierzu wird er- 


rıerweise Gelegenheit sein. 

‚etwas größere Zurückgehen der Grenzlast beim Stahlbeton- 

-ann mit seiner geringeren Rammtiefe gegenüber dem Stahl- 
usammenhängen. Es besteht gegenüber dem Versuch in Har- 
ch insofern ein Unterschied, als am Versmannkai sämtliche 
ihre volle Last durch das Bauwerk haben, der Baugrund also 

rıtsprechend belastet ist. 

auch hier durchgeführten Dauerbelastungen hatten folgendes 

His: 


Last in t Dar Pfahlkopf 
28 zu Stunden Hebung Senkung 
Beginn | Ende mm mm 
118 0,25 
187 0,7 
117 0,1 
elastung 1 ......., 120 103,5 23 0,15 
elastung 2 ....... 120 102 24 0,55 


ze des größeren Lastabfalles an der Presse wird hier die 
ıs der Pfahlköpfe durch die elastische Verlängerung der 
teilweise überdeckt. Es bestätigt sich, daß unter den an- 
ıen Lasten keine plötzlichen, bruchähnlichen Bewegungen 
den. 

sei den Probebelastungen festgestellte Mindest-Grenzlast be- 
ir den Stahlbetonpfahl 170t, für den Stahlpfahl 140 t. 


DIN 1054 würde sich damit als zulässige Belastung ergeben: 
für den Stahlbetonpfahl 85 t, 
für den Stahlpfahl 701. 


ammenfassung. 

ler Rammung in Harburg zeigten die Stahlbetonpfähle und 

[hlpfahl Profil LP2 bei einem Bärgewicht etwa gleich dem 

i: des Stahlbetonpfahles praktisch gleiche Eigenschaften hin- 
der erforderlichen Rammenergie und auch der erzielten 

| orspannung, ausgedrückt in einem gleichen Eindringmaß in 

Izten Hitze. 

kr Rammung am Versmannkai hatte der Bär nur 63% des 

les des Stahlbetonpfahles. Er erwies sich, wie es auch der 


gendes Ergebnis: 


Rammung 


Fall- 
höhe 


Frei- 
fall- 


. Industrie- 
gelände, 
Harburg 
a) Stahlbetonpfähle | 3, 
b) Stahlpfähle .... | 3, 


2. Versmannkai 

a) Stahlbetonpfahl 3,0 

B) Stahlpfahl ..... 3,0 

Beide Versuche sind wegen 
der Unterschiede im Verhält- 
nis von Bärgewicht zu Pfahl- 
gewicht und in der Ramm- 
arbeit nicht völlig vergleich- 
bar. Die durch die genannten 
Unterschiede möglichen Ab- 
weichungen können das Ge- 
samtbild aber nicht wesentlich 
beeinflussen. 

Die ungünstigsten Lastset- 
zungslinien für die unter- 
suchten Pfähle sind in Bild 15 
zusammengestellt. 

Bei den vorliegenden Bau- 
grundverhältnissen können für 
die Stahlbeton- und Stahl- 
pfähle Lasten von 75t ohne 
Bedenken zugelassen werden. 
Die hierbei zu erwartenden 
Gesamtsetzungen für Pfahl 
und Boden betragen für Stahl- 
betonpfähle bis 3,0 mm, für 
Stahlpfähle bis 5,0 mm. 

Einem Setzungsmaß von 
5 mm, das praktisch noch 
ohne Bedeutung ist, würde bei 
den Stahlbetonpfählen eine 
Last von 115 bis 145 t, bei 
den Stahlpfählen von 75 bis 
120 t entsprechen. 

Bei den Dauerbelastungen 
unter 100 t und unter Höchst- 
last ergaben sich langsame 
Einsenkungen bis zu 0,76 mm. 
Es traten keine plötzlichen 
und bruchähnlichen Bewegun- 
gen auf. 


Erfahrung entspricht, für die Rammung des Stahlbetonpfahles 
zu leicht. Der leichtere Stahlpfahl war hier naturgemäß im Vortei 
Man hätte einen Bären von mindestens 4,0 t verwenden müssen, 
die gleichen Rammverhältnisse wie in Harburg zu schaffen. 
dem schwereren Bär hätte man den Stahlbetonpfahl auch o 
Schwierigkeiten die noch fehlenden 1,30 m tiefer rammen kön 
Mit diesem Bären würden die Ramm-Diagramme für beide Pfä 
(Bild 13) auch ähnlicher geworden sein. Es ist aber anzunehme 
daß bei den Verhältnissen am Versmannkai sich trotzdem der St: 
pfahl leichter gerammt hätte als der Stahlbetonpfahl. Dem ste 
beim Stahlpfahl allerdings auch ein größeres Eindringungsmal 
trotz einer um 1,30 m größeren Rammtiefe, und eine ents 
geringere Tragfähigkeit gegenüber. 

In Harburg konnte an 2 Stahlbetonpfählen festgestellt w 
daß nach Erreichen des Eindringungsmaßes von 3 cm je Hitze u 
einer Rammarbeit von 2,48 tm/Schlag das Nachrammmen ein 
Pfahles um 13 Hitzen das Eindringungsmaß nicht mehr verände 
und keine Erhöhung der Tragfähigkeit gebracht hat. 

Die Probebelastungen auf dem Industriegelände in Harburg 
4 Stahlbeton- und 2 Stahlpfählen und im Hamburger Hafen 
Versmannkai an je einem Stahlbeton- und Stahlpfahl hatten 
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Bild 15. Ungünstigste Lastsetzungslinien 
für die Stahlbeton- und Stahlpfähle in 
Harburg und am Versmannkai. 


Die Untersuchungen haben für die in Harburg und am Vers- 
mannkai vorliegenden Baugrundverhältnisse zu dem zu erwartenden 


% 1% 
prechend 
. 2 


nommene überlegene Tragfähigkeit des a konnte 
t festgestellt werden; aus den Versuchsergebnissen kann eher 
as Gegenteil abgelesen werden. 


'orbemerkung: 
_ Als man vor knapp hundert Jahren den Beton noch als „flüssigen 
Schlamm" bezeichnete, ahnte man nicht, daß dieser „flüssige 
Schlamm“ in den letzten 80 Jahren in Verbindung mit Stahl zu 
inem der Hauptbaustoffe werden sollte. Trotz unzähliger Anwen- 
ungsmöglichkeiten war aber über den Innenaufbau des Betons 
nur wenig bekannt. Zwar hatte man seit über 20 Jahren theore- 
sche Studien über den Innenaufbau eingeleitet, aber erst in jüng- 
ter Zeit koauten nach Überwindung kennzeichnender Fehler, durch 


erken, Bauwerksteilen oder deren Modellen, sichere Aufschlüsse 
rlangt werden. 

Auf dem Gebiet der zerstörungsfreien Prüfung dürfte die Durch- 
lung mittels Röntgenstrahlen einen sehr wichtigen Bi 
bilden. 

Kurz sei im folgenden auf die wichtigsten Ergebnisse der Mecha- 
nik des Betons (nach Freyssinet) eingegangen. 


"TI. Die Mechanik des Betons. 


1. Zustand eines Betons: 

Unbegrenzt ist die Anzahl der Kennwerte, welche in einem ge- 
gebenen Augenblick den Zustand eines Betons bestimmen. Dieser 
ist sowohl durch seine Zusammensetzung aus Luft, Wasser, Zement, 
'Zusatzstoffen usw. gekennzeichnet als auch durch alle Veränderun- 

gen, welche diese Stoffe durch innere und äußere Einflüsse erleiden. 
Der mechanische Zustand ist daher eine Funktion aller physikali- 
schen, chemischen und konstruktiven Verhältnisse sowie auch 
gleichzeitig aller der Einflüsse, die durch die Veränderungen 
der Umgebung hervorgerufen werden und zwar vom Augenblick 
des Entstehens des Betons bis zum Augenblick der Prüfung. Es ist 
daher unmöglich, zwei völlig gleichartige Betone zu haben, ebenso 
wie es ausgeschlossen ist, daß ein Beton sich in völligem Gleich- 
gewicht befinden könnte. 


2. Gleichgewicht eines Betonzustandes: 

Auf Grund dieser Betrachtungen ist Freyssinet zu folgenden 
Schlußfolgerungen gelangt: „Der Zustand eines Betons ist in un- 
unterbrochener Entwicklung begriffen und kehrt nie zu einem be- 
reits durchgemachten Gleichgewichtszustand zurück; es ist unmög- 
lich, in genau gleicher oder in gewissem Sinne auch nur angenähert 
gleicher Weise dieselbe Erfahrung zu wiederholen.“ 

Die Gesetze, die das Gleichgewicht Betonzustands be- 
stimmen, sind nach Freyssinet der Thermodynamik einzugliedern 
und werden unter der Betrachtung gewonnen, daß Beton aus flüs- 
sigen, festen und gasförmigen Teilen zusammengesetzt ist. 

Das mikrokristallinische Skelett (Feinstruktur), das die Makro- 
struktur (Grobstruktur) bildet, und seinerseits die flüssigen und 
gasförmigen Bestandteile einschließt, ist in fortwährender Ver- 
änderung begriffen und. bildet den Widerstandsfaktor gegenüber 
Beanspruchungen von außen. Wollen wir die durch äußere Ein- 
wirkungen hervorgerufenen Veränderungen und Innenspannungen 
untersuchen, so müssen wir die Veränderungen des Skelettauf- 
baues der Makrostruktur beobachten. 
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3. Gleichgewichtsänderungen im Zustand eines Betons: 

Von einem gegebenen Wetter ausgehend, ist die Veränderung 
des Gleichgewichtzustandes eines Betons im Hinblick auf Verände- 
rungen der Umgebung, des Raumes und der äußeren Kräfte, denen 
die Struktur ausgesetzt ist, zu berücksichtigen. Ein Außendruck 
(in positivem oder negativem Sinne) ruft, innerhalb gewisser Gren- 
zen, eine Veränderung des bestehenden Feinstruktur- und Grob- 


Durchleuchtung des Betons zum Studium des Innenaufbaues 
von Stahlbeton- und Spannbetonstrukturen. 
Von Prof. Dr.-Ing. Giuseppe Rinaldi, Italien. 
Deutsche Bearbeitung: Prof. Dr.-Ing. Giorgio Neumann, Florenz. 


En Neubekehrte wird zweifellos noch ganz andere Überraschungen erleben und sie 
offenbaren sich ihm nicht alle am erten Tag (E. Freyssinet). 


Die Untersuchungen in Harburg sind abgeschlossen. Bei 
seitigung der Versuchseinrichtung wurden umfangreiche 
versuche durchgeführt, auf deren Ergebnisse einzugehen der ] 
men dieser Ausarbeitung verbietet. Die Pfähle am Versman n 
werden noch weiter beobachtet. 


strukturskeletts hervor und führt zur Bildung eines neuen 
letts, das den zu überwindenden Widerständen angepaßt ist. 

Es ist dies die Rückwirkung der inneren Kräfte jeden E 
auf die Einwirkung von äußeren Kräften. Wie im 3. Teil 
Abhandlung gezeigt wird, ist diese Erscheinung mit Hilfe 
Durchleuchtung der Makrostruktur des Betons nicht nur sicht 


sondern auch meßbar. 3 


4. Innenformänderungen eines Betons: 

Den Innenwiderständen entsprechen Innenformänderungen, 
sich, infolge von positiv oder negativ auftretenden Spannun 
durch Formänderungen ausdrücken. Diese können späterhin 
der vollkommen, teilweise oder auch gar nicht verschwinden, 
der Ingenieur als elastische, elastoplastische und plastische R 
änderungen bezeichnet. 

Die elastischen und — innerhalb gewisser Grenzen — auch 
elastoplastischen Formänderungen werden durch die geringe ı 
starke Verminderung des Flüssigkeitsdruckes in den Kanäl 
sowie von deren geringeren oder größeren Querschnittsvermehi 
hervorgerufen. Sie bedingen keinen Schaden, da durch 
Wiederbildung der Hydratkristalle der Mikrostruktur sich 
Gewebevernarbung ergibt, die in kleinerem oder größerem 
fange ein neues Skelett bildet. 

Plastische Veränderungen hingegen können schädlich wirken 
selbst den Bruch bedeuten, wenn bei Überschreitung gewisser G 
zen die Bildung eines neuen Skeletts durch Vernarbung unmög 
wird. 

Die Mannigfaltigkeit der Formänderungen eines Betons 
ganzen genommen, steht in unmittelbarem Verhältnis zur Fes 
keit und der Art der Bildung seines sich unaufhörlich veränd 
den Skeletts, das nicht nur von den bereits erwähnten Einflü: 
sondern auch von seinem Ermüdungszustand infolge vorhexi) 
Beanspruchung abhängt. 

Jede Formänderung ist daher, in ihrer Gesamtheit eine Sur 
von Formänderungen infolge von Gleichgewichtsstörungen, die % 
verwickelten Prozeß der Selbsterneuerung des Strukturskeletts 
wirken. 


II. Die radiodiagnostische Technik in ihrer Anwendung auf 
Beton. 

Die Anwendungsmöglichkeit des Durchleuchtungsverfahrens 
tels Röntgenstrahlen hängt davon ab, wie weit die Strahlen 
Dicke des zu untersuchenden Betonkörpers zu durchdringen 
mögen, also auch von der fortschreitenden Röntgentechnik. 

Nicht nur die Medizin, auch die Metalluntersuchung bedient | 
in weitestem Maße auf technischem Gebiet der Röntgenst 
len. Es darf deshalb deren Entstehung und Wirkung als beka 
vorausgesetzt werden. Erwähnt sei jedoch, daß den Beton dıı 
dringende Röntgenstrahlen sekundäre Röntgenstrahlen erzeue 
je nach dem sie auf feste Skeletteile, Wasser oder Gas sto) 
Ihre Zerstreuung nach allen Richtungen stört das klare vom | 
Primärstrahlen erzeugte Bild. Geeignete Schirme dienen zur u 
hinderung dieses Übelstandes. 

Die radiodiagnostische Technik kann vorteilhaft angewendet W 
den auf die Innenuntersuchung von unbewehrtem, stahlbeweh. | 
oder vorgespanntem Beton, um Herstellungsfehler, - die in | 
Mechanik in Gleichgewichtszuständen, Formänderungen und j. 
hierbei auftretenden Spannungen zu untersuchen. I 


1. Tragbare Apparate zur Erzeugung von Röntgen-Bildern. 


Et 
Zur Erzeugung von Röntgenstrahlen und Röntgenbildern 


ei 


„40, 


des Betons 


nd tragbare Apparate mit geschützter und gekühlter Röhre 
haft, die mit einem Umformer in unmittelbarer Verbindun 
. Das Gewicht schwankt zwischen 30 und 100 k : 
$ h & 
können auf der Baustelle wie im Laboratorium überall wo 
wöhnlicher Stromanschluß besteht, zur Durchleuchtung von 
körpern verwendet werden. Die Durchdringungsfähigkeit der 
ten Röntgenstrahlen bestimmt dabei die Dicke des Beton- 
vs und Durchleuchtungsdauer. Zur Sicherung der Apparate 
» vollkommene Abschließung aller Teile, eine gute Ölisolie- 


er aller metallischen Teile sowie die völlige Ab- 


ung gegen die Strahlen erforderlich. 
= Röntgenbild des Betons. 


i beim Durchdringen des Betons von den Röntgenstrahlen 
ste Schatten bringt auf der fotografischen Platte ein Röntgen- 
»ervor. Je dichter und fester ein Beton ist, um so dichter und 
örmiger wird auch sein Schatten. Bei Porenbeton, mit Hohl- 
'n in den Zuschlagstoffen, Scheidungen zwischen diesen und 
Mörtel usw. erhält man ein gemischtes Bild, mit hellen und 
sen Zonen (Bild 1). 


Bild 1. 


- Schatten soll möglichst bei unmittelbarer Berührung der 
mpfindlichen Platte mit der der Strahlen-Eintrittsseite gegen- 
‚egenden Fläche des durchleuchteten Körpers erreicht werden. 
Zild wechselt je nach Abstand der Platte von der Kathode 
ve tunlichst punktförmig sein sollte). Ist die Durchdringungs- 
-eit der Strahlen der Dicke des zu durchleuchtenden Körpers 
‚gewachsen, so überlagern sich dem von den primären Strah- 
-zeugten Bild von den sekundären Strahlen hervorgerufene 
chatten, falls diese nicht durch geeignete Blenden genügend 
schaltet sind. 
s Röntgenbild eines Betons zeigt Schatten, die je nach Zu- 
‚ensetzung der zu durchdringenden Teile mehr oder weniger 
rkt sind, und diese Verstärkung ist um so größer, je geringer 
okaldistanz und je größer die Entfernung der abzubildenden 
von der lichtempfindlichen Platte sind. Die Intensität der 
len, die einen Betonteil durchdringen sollen, wächst mit dem 
rat des Abstandes der Kathode von der betreffenden Zone. 
‚doppelten Abstand entspricht ein Viertel der Intensität usw. 
Röntgenbild eines Betons besteht aus den Schatten der ver- 
Ienen Innenteile, die das Primärstrahlenbündel (und auch der 
‚dären, falls diese nicht entsprechend ausgeschaltet wurden) 
'n verschiedenen zu durchdringenden Schichten antrifft und 
Blich auf der lichtempfindlichen Platte entwirft. 
Auswertung eines Röntgenbildes ist stets schwierig, da man 
auf die Härte der Strahlen (kurz- oder langwellige Strahlen), 
'okalentfernung, die Lage der Platte, die Richtung der den 


Körper durchdringenden Strahlen (Richtung der Strahlen und Ori- Bi: 
entierung der zu untersuchenden Zone gegenüber den Strahlen) A 
usw. entsprechend Rücksicht nehmen muß. Je nach den entspre- 
chenden Örientierungsänderungen ergeben sich, auch unter sonst 
gleichbleibenden Umständen, andere Projektionen und daher ver- 
schiedene Röntgenbilder. 

3. Stereoradiographie. NS 

‚Verschiedene, unter gleichen Bedingungen durchgeführte Projek- “ 
tionen geben, stereometrisch betrachtet, den Eindruck der Tiefe 
der Innenelemente und die Möglichkeit, den genauen Platz der 
einzelnen Teile räumlich zu bestimmen, so daß dadurch ein Dia- 
gramm aufgezeichnet werden kann. 

4. Röntgenkinematographie. 

Man kann auf einem laufenden Filmhand die einzelnen Teile eines 
Betons beobachten, und die beim Wechsel der Gleichgewichtszu- 
stände sich ergebenden Bilder auf der Leinwand vorführen. Es ist x 
leicht, 14 bis 15 Röntgenbilder je Minute zu erhalten und so die 
Veränderungen in einer bestimmten Zone des Betons, z.B. eines 
sich durchbiegenden Trägers, im laufenden Bildstreifen zu ver- 
folgen. x 


III. Qualitative Röntgen-Innenbeobachtung eines Betons. Fa 

Die qualitative Durchleuchtung eines Betons mit Röntgenstrahlen 
ist sehr nützlich, um den inneren Zustand zu erkennen, wie er 
sich durch die eigentlichen Aufbaubestandteile sowie durch die 
hinzugefügten Teile (Bewehrungen, Fremdkörper usw.) darstellt. 

Ist die zu durchstrahlende Dicke des Betons, die mittlere Atom- 
zahl seiner Bestandteile und seine Dichte bekannt, so gibt die Ab- _ 
sorptionsfähigkeits-Formel mit genügender Annäherung sein Auf- 
nahmevermögen an. Die Differenz zwischen Apparatpotenz und 
Aufnahmevermögen des Betons gibt als Rest die für das Röntgen- 
bild erforderliche Stärke. E 

Ein gut gelungenes qualitatives Röntgenbild gibt Aufschlüsse 
über: 

a) die Verarbeitungsfehler des Betons (Undichtheiten, Risse, g 

Poren usw.); =’ 
b) die Anwesenheit, Lage, Ausmaße von Fremdkörpern, seien sie 
vorbestimmt (Bewehrungen) oder zufallsweise (als shädihe 
Fremdkörper) hinzugekommen; Ba: 
c) die Haftungsmängel zwischen Bewehrung und Beton. 


Verarbeitungsfehler können sich auf Dichte, Poreneinschlüsse 
durch Verlust an Zementmilch durch Schalungsfugen, Rüttelungs- 
fehler usw. beziehen. Bild 1 zeigt das Röntgenbild eines gut ge- 
stampften Betons. Im Bild 2 ist ein Fremdkörper (ein Holzkeil) 


Bild 2. 


im untersuchten Beton zu erkennen. Bild 3 zeigt einen Verarbei- 
tungsfehler, die Überrüttelung. Die schweren Zuschlagstoffe sind 
gegen die untere linke Ecke, Leichtteile (Mörtel) nach oben ver- 
schoben. 

Bild 4 ist das Berührungsbild eines Probewürfels 16 X16X16 cm, 
in welchem sich auf einer Seite 9 Löcher 20 mm © von 3, 6 und 
9 cm Tiefe und verschiedener Neigung in drei Reihen von gleichem 
Abstand angeordnet, befinden. In die mittleren Löcher wurden drei 
Stahlstücke von 5 cm Länge mit verschiedener Neigung und Haf- 
tung eingeführt, und der Rest bis auf 1 cm gefüllt. Das Röntgen- 
bild zeigt: eine verschiedene Leuchtkraft der Löcher, somit ver- 
schiedene Tiefe der Öffnung; eine verschiedene orthogonale Projek- 
tion der Löcher und daher Verschiedenheit der Neigung der Öff- 
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nungen und Bewehrungen; die genauen Ausmaße der Löcher und 
Bewehrungen; die verschiedene Leuchtkraft der Kontaktoberfläche 
von Beton und Bewehrung zeigt die mangelnde Haftung beider 
Stoffe (man bemerkt die teilweise Lichtsichel um das mittlere Eisen 
als Zeichen des Mangels einer vollen Haftung). 


2. Röntgendurchleuchtung eines 


Betons zur Untersuchung von 


Innenformänderungen. 


Die qualitative Röntgendurch- 
leuchtung eines Betons gestattet 
die Überprüfung der Freyssinet- 
schen Theorie der Mechanik der 
Betone, gestattet ferner den Zu- 
stand eines Betons zu erkennen 
und ermöglicht, sich von den 
Gleichgewichtsstufen einer makro- 
skopischen Struktur eine klare Vor- 
stellung zu machen. Durch ver- 
gleichende Prüfung der Röntgen- 
bilder aufeinander folgender in- 
Gleichgewichtsstufen kön- 
nen die inneren Verformungen 
der Einzelteile überwacht und ge- 
messen werden. 

Zum Nachweis dieser Möglich- 
keit wurden zwei Röntgenbilder 
(Kontakt-Positive) des lotrechten 
Teiles eines vorgespannten Dop- 
pel-T-Trägers gemacht. 

Diese Röntgenbilder wurden 
ohne irgendwelche Änderungen 
(Fokalkdistanz, Stromstärke, Ab- 
schirmung, Platten, Entwicklungs- 


nerer 


Bild 3. 


Bild 4, 


dauer usw.) der technischen Bedingungen der zu untersuchenden 
Zone ausgeführt, so daß jede Änderung des Schattens nur von der 
Bas des inneren Zustandes abhängen kann; sie stellen da- 
er unzweifelhaft die beiden aufeinanderfolgenden inneren Gleich- 
gewichtszustände dar. 

Diese Röntgenaufnahmer (Bild 5 und 6) zeigen außer den drei 
Stählen (Bügel), klar sichtbar die Massenansammlungen wie Zu- 
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schlagstoffe, Mörtelteile, Hohlräume (mit Gas oder Wasser gefü 
usw., somit das ganze makroskopische Skelett und dazwischen d 
Weichteile (Gas, Flüssigkeit), die das Skelett ausfüllen. 
Das erste Röntgenbild wurde ausgeführt, als das innere Gleid 
gewicht durch einen Druck (ein Seil von 12 Drähten, auf 140 kg/c 
gespannt) hergerufen wurde, das zweite Bild, als der Beton & 


Bild 6. 


in dem Gleichgewichtszustand bei fehlender Druckkraft befandi 
Zum leichteren Vergleich dieser Röntgenbilder und zur Fe 
stellung der Unterschiede der beiden Gleichgewichtszustände 
nügt es, einzelne Punkte (A,B,C,D, E,F,G) zu wählen und d 
einen Kreis zu kennzeichnen. Jede Veränderung ist dann in d@ 
zugehörigen Kreisfeldern zu verfolgen. ‘ 


Jede einzelne „Welt“, dargestellt durch die jeweils eingeschil 


ND STAHLBETONBAU- 
Heft 4 April 1954 


ne, ist nach Freyssinet durch die in den aufeinanderfolgen- 
ichgewichtszuständen vorhandenen oder fehlenden Außen- 
ind durch die (durch thermodynamische Gesetze geregelten) 
rungen in den inneren Kräften bedingt. 

Interschiede zwischen den beiden geröntgten Gleichgewichts- 
en sind außerordentlich bemerkenswert: 

r Makrostruktur des Skeletts der beiden Röntgenbilder 
ich die Unterschiede der Formänderungen (Massenverschie- 
“der Zuschlagstoffe wie der Weichteile des Skeletts als 
tiede der Leuchtkraft, hervorgerufen durch die Dichte der 
dasse, von Wasser und Gas. 

“ormänderugen sind in metrischen Einheiten, die Leucht- 
lerungen in Lichteinheiten (die aufgenommen werden kön- 
Rbar. 

m durchleuchteten Beton hat sich dasselbe ergeben wie in 
nassen Schwamm, der, ausgedrückt, in komprimierte Luft 
- wird. Das Schwammskelett (die Makrostruktur) verformt 
ätet sich aus und das vorhandene Wasser oder Gas verteilt 
neuen Skelett, wobei die Dichte von der früheren verschie- 
‚Die Leuchtkraft der einzelnen eingekreisten Teile in beiden 
st deutlich verschieden. Die Tiefe der Leuchtpunkte der 
‚bilder wird auf fotometrischem Weg durch Vergleich mit 
atten gemessen. 

Tassenverschiebungen der Makrostruktur können mit Hilfe 
Iakromikrometers Gaertner durch Vergleich der beiden 
Her leicht gemessen werden. Die Unterschiede zwischen den 
(Formänderungen) sind aus den Abstandsänderungen der 
m Punkte (in mm) den Lichtbildern leicht zu entnehmen. 
|lich dient das Makromikrometer von Gaertner allgemein 
Astronomie, um Distanzveränderungen in Sterngruppen zu 
‚Das Messungsverfahren ist das folgende: 

‚Achsen dienen zwei aufeinander senkrecht stehende 
zen (hier die eine entsprechend dem lotrechten Bügel). 
immt den Ursprung des Achsensystems in der Zone 
ıngsten Verschiebungen an (hier in A) und bezieht darauf 
selnen Punkte. Man mißt die Koordinaten x, y auf beiden 
aınd zwar dem gleichen Punkt entsprechend, auf der ersten 
„ y, und auf der zweiten: 


(y+Ay). 


serschiebung A ergibt sich so zu 
A= Yard ty tA—Verr 


in einem Schaubild auf der x-Achse die Druckspannung 
ons, auf der anderen Achse das aus den Bildern erhaltene 
ragen, so erhält man für die verschiedenen aufeinander- 
ın Spannungen und den dazugehörigen A das qualitative 
titative Gesetz, welches die Außenkräfte und die inneren 
erungen verbindet. 

sehr genaue Verfahren ist jedoch nur fallweise erforder- 
das Verhalten gewisser Teile eines bestimmten Betons und 
stimmten Bedingungen festzustellen, wie z.B. zur Über- 
von Knotenpunkten, Verankerungen, Randfasern u. dgl. 


ıng der inneren Spannungsänderungen eines verschiedenen 
an Gleichgewichtszuständen unterworfenen Betons mittels 
Röntgenaufnahme. 


echsel der Leuchtkraft der Weichteile und des Skeletts 
»tons hängt vom Wechsel der Dichtigkeit ab. Die qualita- 
. quantitative Auswertung einer Röntgenaufnahme ermög- 
‚er, die inneren Spannungswechsel in aufeinanderfolgenden 
Gleichgewichtszuständen zu bestimmen. 
uırden drei Röntgenaufnahmen desselben Betonwürfels 
(16 cm gemacht, der aufeinanderfolgend drei innere Gleich- 
ustände durchzumachen hatte und zwar: Probe ohne 
Sinflüsse; Probe unter Einwirkung einer axialen Druckraft 
kg/cm? zwischen zwei gegenüberliegenden Flächen, und 
ach Entlastung, 18° durchlichtet. 
\eton ist vorzüglich: Bruchfestigkeit 640 kg/cm?, Wasser- 
Faktor 0,4, Dreikorngrößenmischung von 8-16-32 mm, 
680 kg/cm? mit 400 kg/m’, Rüttlung von SozmeDer 
\rfel ist auf der Baustelle als Betonprobe einer Spann- 
\cke hergestellt worden. 
»trachtung der drei Platten längst der Achsen a-a, b-b, c-c, 
man ohne weiteres die vollen und teilweisen Formände- 


rungen (plastische und elasto-plastische), welche der Beton durch 
Zusammendrücken und Entlasten erlitten hat. Man bemerkt, daß 
nur ein Teil der Formänderung verschwunden ist, ein anderer Teil 
aber dauernd bleibt. Beim Vergleichen der einzelnen Bildzonen 
bemerkt man außerdem die Gewebeänderungen der Makrostruktur 
des Skeletts bei Änderung des Gleichgewichtszustandes und die 
Leuchtkraftänderungen der Weichteile. 

Wird mit einem einfachen Mikrofotometerregistrator die Licht- 
stärke der drei Platten längst der Schnitte a-a, b-b, c-c, abgelesen 


Bild 7. 


Bild 8. 


ns 


1 
3 
: 


auf einem Schaubild aufgetragen (x-Achse Längen, y-Achse die 
ıgehörigen Lichtstärken), so erhält man ein Schaubild, das den 
usammenhang zwischen Dichtigkeits- und inneren Spannungs- 


"änderungen für die einzelnen Schnitte anzeigt. Man bezeichnet da- 


y=0 Volldunkel, y= 100 Vollicht. 


Röntgenaufnahmen von besonderen normalen und vorgespannten 
Stahlbetonquerschnitten. . . 
Vie bereits gesagt, gestattet die Balkan und quantitative 
ntgenaufnahme von normalem oder vorgespanntem Stahlbeton 
geeigneten Querschnitten, für diese außer den inneren Fehlern, 

die inneren Formänderungen und Spannungsänderungen in- 
ge äußerer Kräfte oder sonstiger Einflüsse festzustellen. 


In dem von uns zu diesem Zwecke eigens ausgestatteten Labo- 
ratorium des Genio Civile in Bologna, haben wir Durchleuchtungs- 


_ untersuchungen von Vorspanntragwerken durchgeführt. In großen 
 Umrissen seien die von uns gemachten Anwendungen auf einen 
- Träger in Spannbeton mit 8m lichter Weite aufgezeigt. 


Bild 7 und 8 stellen die Durchleuchtungsbilder eines unbelasteten 


und eines belasteten Trägers dar. Die Belastung wurde durch hy- 
_ draulische Pressen (bis zu 8,55t Druck), in ein Viertel der Licht- 


weite angreifend, erzielt. Ein Riß des Querschnitts stellte sich bei 
einer Zugspannung von (102—82) 20 kg/cm? in der unteren Faser, 
und von (104—4,5) 99,5 kg/cm? in der äußersten oberen Randfaser 
ein. 

Bild 9 zeigt die Schaubilder, Veränderungen, Lichtstärken, längs 
des Schnittes der Bilder 7 und 8 etwa 5,5 cm von der Bügelachse 
entfernt. 


betreffenden Punkte der ne 'ermöglie 
Spannungsverteilungsgesetz beim Übergang von einem zum anı 
Belastungszustand festzulegen. ‘ 


IV. Schlußfolgerungen: ; 

Es ist gezeigt worden, wie Köutpenstrehlenee zur Innenbei 
tung von Betonkörpern verwendet werden und es ist klar, dal 
für diese Anwendung noch ein weites Feld zum Studium 
Mechanik des Betons, zur richtigen Formgebung und zur Übe 


fung von Stahl- und Spannbeton-Bauwerken eröffnet. 


An der Ausweitung dieser Forehungen, deren Ergebniss 


* 


Bauwerke sehr nützlich sein werden, wird trotz aller praktie 
und theoretischen Schwierigkeiten emsig gearbeitet. Schon be : 


sen ersten Studien haben Ärzte, Physiker, Chemiker und 


nomen wertvolle Mitarbeit geleistet, so daß durch die weit 


Forschungen ein höchst interessantes Gebiet aufgeschlossen we 
kann. 


Ein weiterer Aufsatz wird daher neben theoretischen Mö; 


keiten der radiographischen Erfassung und Messung, Aufsch 
über das Verhalten von Gebilden in Stahl- oder Spannbeton g 
Schub, Verdrehung, Zug, Druck, Biegung, Spitzenbelastung 
zusammengesetzten Spannungen, und die daraus sich ergebe 
praktischen Schlußfolgerungen bringen. 

Gedankt sei vom Verraer allen Mitarbeitern und Ratgebi 
insbesondere den Bologneser Univ.-Professoren Bonino, R 


und Rinaldi. 


Berechnung des Vierendeel-Trägers. 
Von Dr.-Ing. Eberhard Lusser, Ulm. 


Die Berechnung gliedert sich in vier Teile: 
Teil I: 

Als geschlossener Rahmen, sämtliche Knotenpunkte des Unter- 
gurts unterstützt angenommen: 

Einrechnung der Festpunkte: 

Linke Festpunkte am Obergurt: 


In 
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und für den Obergurt rechts vom Anfangspfosten: 
- I, 
17 2 


o h Jı 
Yet 
| ; h Jn 
Die Berechnung der rechten Festpunkte am Obergurt erfolgt in 
gleicher Weise. 


Ähnlich gestaltet sich die Berechnung der Festpunkte am U1 


gurt. Für die Festpunkte der Pfosten sind folgende For 
verwenden: 
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 verlauf festgestellt werden, für die Einflüsse von jedem 


en ice dieser Ana Werte Kann 1 
Durchbiegung jedes Pfostens der daraus entstehende 


‚Pfosten getrennt wie auch summarisch. Die nachstehenden F 
wurden aus dem Kapitel „D. Einfluß einer FIN. 
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anzuwendenden Beiwerte verwiesen. 
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‚der Träger kann die Berechnung 
»ntsprechend geänderten Formeln 
ls durchgeführt werden. . 
piel eines Momentenbildes nach Be- 
ıng Teil I für einen dreifeldrigen 

infolge gleichmäßiger Belastung 
‚em mittleren Obergurt. 
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Bild 5. 


E 
Grund der gegebenen Belastung kann für den Träg 


M 
jiegungslinie über die Ermittlung der E-J -Linie und 


i KRAreE. 
' Ehn 2 In „SE bedeuten. 


, Der durchlaufende a 1946, 3. Re S. 344, und 
diese Weise lassen sich sämtliche Kräfte und Momente am 


b are von einem Gurtstab zum en sind dabei 


A 


er die 


damit 


‚, die Durchbiegungswerte der einzelnen Pfosten bestimmt 


Mörsch, Der durchlaufende übrnber, Sy 181, Sutwaekeli, 
Pfosten h„ 


a) für den Re Knotenpunkt n, 


f Une ıs N Kı 
Rolinke En = een — iIn_1— ee 1A 


ch { 7 ball 
ET ne — —)' | %: 
Pe In in 
Mara a () + 


In 


Wat Ka 
Tan De] ie x) 


Un Ude 
EN 2 en 
7 2 A In—ı „_ı1— m—-ı  K,_ı A y 


“ “ Bu In— Kr > a) 
mit n—= Durchbiegungsmaß am Pfosten h, 


Ehn (Pfosten) 
ee 
_ Ehn (Pfosten) 

ELNSILER \ 
(kn — Inn)? — Ihn- 
BREI SE Tn: 
b) für den unteren Knotenpunkt Nu. 


Eh 


Die Berechnung ist ähnlich, in den meisten Fällen ergeben sich e 


genau dieselben Werte. 


Übergangszahlen 


Bild 6. Momentenbild für den dreifeldrigen Träger aus der Durchbiegung nach Teil IL, 


Teil IV: 


Die Verbindung der Ergebnisse aus der Berechnung, Teil I und III, 


d.h. die Zusammensetzung der daraus erhaltenen Momente am 


Träger ergibt die endgültigen Momente und Reaktionen für das 


System. 


Allgemeines: 


Für den Belastungsfall „Einzellasten über den Knotenpunkten“ 
entfällt der Berechnungs-Teil I. Bei dem abgebildeten dreifeldrigen 
Träger mit symmetrischer Einteilung und Belastung braucht man 
sich des Berechnungs-Teils II nicht zu bedienen, wenn man im 
Berechnungs-Teil III das Durchbiegungsmaß mit 7 = 1 annimmt 
und in die Momentenformeln einsetzt. Aus dem Momentenverlauf 
und ihren Werten lassen sich die Durchbiegungskräfte in den beiden 
Pfosten, die gleich sein müssen, ermitteln, und man kann dann 
umgekehrt aus den gegebenen Einzellasten über den Knotenpunkten 
und dem Verhältnis jener zu den Durchbiegungskräften die Momente 
nach Berechnungs-Teil III und damit gleichzeitig die endgültigen 


nach Berechnungs-Teil IV erhalten. 


ırf Oktober 1953, DIN 4237. 


"be merkung: y 
Zinsprüche bis 30.4.1954 zweifach an die Geschäftsstelle des 
‚Bau, Bamberg 4, Postschließfach 43. 


emeines. 

Zur Vereinfachung von Entwurf, Fertigung und Lagerhaltung 
en genormte Achsabstände und Richtmaße für die Dicken 
assiver Rohdecken festgelegt. 

1.2 Diese Norm gilt für ebene massive Decken. 
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; 2. Begriffserklärungen. 


2.1 Massive Decken im Sinne dieser Norm sind alle nicht aus Holz 
bestehenden tragenden Deckenkonstruktionen wie Stahlbetonplatten, 
_  Plattenbalkendecken, Stahlbetonrippendecken, Stahlsteindecken, 
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Fugendicke.\\ Nennmaß Nennmaß| Wennmaß kfugen icke a eis 

Nennmaß =eit ol m . so e Summe gan: 
Plaftenbreite "| Fugendicke eh jalkenbreite REN fache (k und I) der b eid 
A Achsmaß jeweils ein ganzes Vielf: 
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ı Nennmaß 


Querschnitt 


nn = Nennmaß 
F = Auflagerfuge 
r = Rıchtmaß 


n=P-fje 
Bild 2. 
Decken aus Stahl- und Stahlleichtträgern mit massiven Zwischenbau- 


teilen, Decken mit Stahlbeton-Fertigteilen. 
2.2 Rohdecke im Sinne dieser Norm ist der dem Rohbau zugehörige 


300 a 300 —-- 
dsx4] | [125x4] 


ru aaa aa 7 
(Orr) (Are) „, “ (Erı)) (@n+7) (a) (@n) 
/#x 125x (4#7 )] m Terra] | 
"Ener, ( k Qn,) 
= = 3500 [28x 125] (m x 125) ——— Be. 


Beispiel für die Überdeckung eines 3500 mm breiten Raumes mit 4 Plaftenbreiten 
Je 625mm und 2 Plattenbreiten je 500mm 


Bild 3. 


RE a BEN N 
Teil massiver Decken. Die Rohdecke ist meist mit 
tragenden Konstruktion gleichzusetzen... 
2.3 Achsmaße im Sinne dieser Norm sind die Entfern 
Mitte zu Mitte der Balken, Rippen, Stege und Fugen 
Decken (Bild 1). - RER 
2.4 Aus den Richtmaßen der Dicken der Rohdecken werd 
Nennmaße unter Berücksichtigung der Auflagerfugen nach 
und der Herstellungstoleranzen abgeleitet (Bild 2). 
3. Achsmaße. Be 


3.1 Für die Achsmaße massiver Decken gilt folgende Maßr 


2, 


je zwei um 125 oder 

verschiedene Maße a 
a„+1 der Maßreihe n: 
schnitt 3.1 in Betracht koı 


. von 125 mm ergibt, d.h. k‘ 
+l-a,+1 = m:125 mm 
spiel Bild 3). 

3.3 Werden die Breiter 
zu überdeckenden Räume g 
einem ganzen Vielfachen 
125 bzw. 250 mm gewählt 
lassen sich bei Anwendung 

genormten Achsmaße Ferh 
gungen von Paßstücken % 
Ausgleich für Zwischenba 

oder die Ausführung von E 
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streifen vermeiden. 


4. Deckendicken. h 
4.1 Für die Dicken massiver Rohdecken mit Ausnahme de 
Ort und Stelle geschütteten Vollbeton-Plattendecken gelten folg 
Richtmaße: } 
50 — 60 — 70 — 80 — 90 — 100 — 125 — 150 — 175 — 200 — 4. 
250 — 275 — 300 — 350 — 400 — 500 mm. 
Fettgedruckte Maße bevorzugen. 


1) Für Stahlsteindecken sind die Richtmaße der einzelnen Steine so zu wähle 
ihre Summe ein Achsmaß ergibt. B ; 


Ortbeton-Rippendecken, Schalbleche. 
Entwurf Oktober 1953. DIN 4238. 


Vorbemerkung. 

Zur Vereinfachung der Lagerhaltung und zur Verringe 
Typenzahl werden Stahlblechschalungen zur Herstellung gesch 
Stahlbeton-Rippendecken genormt. 

Einsprüche bis 30.4.1954 zweifach an die Geschäftsste 
FN-Bau, Bamberg 4, Postschließfach 43. 


Maße in mm!) 


1; 
ıc 


Nerg UNg 7:70 
Neigung 7:0 
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Bild 1. 


A B 
ohne Kopf mit Kopf 
Bezeichnung eines Schalbleches A von a — 400 mm. b — 
I = 1000 mm: ' 
Schalblech A 400 x 230 
x 1000 ‘DIN 4238 
Bezeichnung von 100 Stück 
Schalblechen (= 50 Stück Form 
A, = 50 Stück Form B) von a = 
400 mm, b = 230 mm, 
l = 1000 mm: 
100 Schalbleche A/B 400 x 230 
x 1000 DIN 4238. 


Ne 
230m 


El 


1) Fettgedruckte Maße bevorzugen! 


hi. ‚ \ 
alblechen nach dieser Norm können Decken in allen 
n c und allen Druckplattendicken d hergestellt werden. 
meisten vorkommenden Druckplattendicke d = 50 mm 
er Höhe = 30 mm der in die Schälbleche einzulegenden 
e ergeben sich folgende Rohdeckenmaße e und f, die 
37 (z. Z. Entwurf) entsprechen: 


« 


‚Schalblech } Rohdecke 
I b e | $ 
= 230 x 250 ! 200 
280 300 250 
$ 330 350 300 


st, ist es zweckmäßig, zum Vermeiden von Vollbeton-Rand- 


i 
® 
B 
Beesnde Rippenbreiten c anzuwenden: 
18 


FE Bild 3 

F 

[ Schalblech Rippenbreite Achsmaß 

” z 4 
250 62,5 312,5 
300 75 375 
400 100 500 


dungsbeispiel (Bild 3): 
enstellung verschieden breiter Schalbleche zur Über- 
- einer durch 125 mm teilbaren Raumbreite von 2875 mm. 


;ag zur Normung der Achsmaße von Decken und der 
e für Deckendicken (DIN 4237). Erläuterungen. 


jiesem Normblatt soll eine Entwicklung eingeleitet werden, 
besonderer Bedeutung für die Durchsetzung der Maßord- 
. Hochbau werden kann. 

‚ltnismäßig leicht wird sich die Normung der Achsmaße 
Rohdecken durchsetzen, denn die meisten Bauarten haben 
en letzten Jahren bereits auf bestimmte Achsmaße einge- 
"iele Rippendecken mit und ohne Füllkörper haben Achs- 
n 625 mm und (etwas weniger häufig) von 500 mm. Auf 
verlegte Stahlbetonrippendecken zeigen häufig das Achs- 
mm. Das neue Normblatt wird also im wesentlichen nur 
-eits angelaufene Entwicklung zu unterstützen haben. Ent- 
ertigung und Lagerhaltung von Decken-Bauteilen werden 
eschränkung der Achsmaßvarianten wesentlich vereinfacht, 
erst wirtschaftlich. 

werden im Laufe der Zeit Abmessungen einzelner, auch 
zenormter Bauelemente — meist allerdings unwesentlich — 
t werden müssen. So sollten Lochziegel zum Vergießen nach 
59 U und $S nicht 25 cm breit, sondern unter Berücksichti- 
ner Herstellungstoleranz schmaler sein, um ein Achsmabß 
m zu ermöglichen. Noch wichtiger wäre, daß Deckenhohl- 
aus Leichtbeton nach DIN 4158 ein Achsmaß von 50 cm ge- 
indem ihre bisherige Breite von 50 cm um die notwendige 
» vermindert wird. Ähnliche Änderungen müßten bei Ton- 
en und Hohldielen durchgesetzt werden. 

‚rage der Achsmaße hängt eng mit der Frage der Raum- 
usammen. Manche Deckenkonstruktionen benötigen heute 
stücke zum Ausgleich der Deckenachsmaße und der von 
öllig unabhängig gewählten Raumbreiten. Die Herstellung 
jstücken ist in auf Fließarbeit eingestellten Betonwerken 
hhinderlich und kostspielig, und ihre Verlegung am Bau er- 
die Montage. Es ist daher anzustreben, die Rohbau-Raum- 
‘und zwar die Richtmaße der Raumbreiten, grundsätzlich 
inem ganzen Vielfachen von 12,5 cm festzulegen. Diese 


v 


( bei Räumen, deren Breite gleich einem Vielfachen von 


eine ganze Anzah 


Balkenfelder von 50 und in eine ganze Anzahl Balkenfelder vo 


62,5 em aufteilen, was aus den Tafeln 2 und 3 hervorgeht. Meis 
sind für ein und dieselbe Raumbreite mehrere Balken- oder Rip: 
penteilungen möglich. Da man sich heute beim Entwurf der Bauten 
d.h. bei der Festsetzung der Raumbreiten, auf diese einfache Rege 


nt einrichtet, entstehen bei manchen Deckenbauarten mit starrer 
HE SUnE in jedem Raum mehr oder weniger breite Randstreifen, 
ie auf dem Bau irgendwie „geflickt‘“ werden müssen. Meist werden 


die Randstreifen mit Schwerbeton auf Schalung ausgefüllt, wo 


durch nicht nur besondere Kosten entstehen, sondern auch die 
Decke ‚wärme- und schalltechnisch verschlechtert wird. Alle diese 
Nachteile lassen sich durch folgerichtige Anwendung entsprechender 
Raumbreiten und Achsmaße vermeiden. Een... 


Schwieriger, auch umstrittener, ist die angestrebte Normung der I 


Rohdeckendicken. Sie ist jedoch aus wichtigen Gründen 


erstrebenswert. Die z. Z. üblichen Maße sind z. T. zufällig entstan- 


ihrem wirtschaftlichen Maß entspricht. Eine Untersuchung an 55 be- 


kannten deutschen Deckenbauarten ergab (siehe Tafel 1), daß die 
in der Praxis tatsächlich auftretenden Maßsprünge bei Rohdecken- 


dicken von 65 bis 90 mm etwa 10 mm, bei Rohdeckendicken von 


entstehende Maßsprung von 62,5 mm erweist sich jedoch für die = 
Praxis als viel zu groß, da aus wirtschaftlichen Gründen die 
Deckendicke nicht etwa 60 mm größer gewählt werden kann als 


’ 


100 bis 175 mm etwa 20 mm und bei Rohdeckendicken von 175 


bis 250 mm etwa 25 mm betragen. Darüber hinaus gibt es Maß- 


sprünge von 30 oder 40 mm. Tafel 1 zeigt, daß weitaus am häu- 
figsten die Deckendicken von 200 und 250 mm, sehr häufig auch 
noch Dicken um 225, 175 und 150 mm .gewählt werden. Die nied- 


Tafel 1: 

Statistik der Rohdeckendicken bei 55 deutschen Deckenbauarten. 
Rohdecken- 

dicke mm 100 110 120 130 140 150 160 170 180 190 
Anzahl der 

Decken 4 1 Ti 4 10 70. Au al 9 
Rohdecken- 

dicke mm 200 210 220 230 240 250 260 270 280 290 
Anzahl der 
Decken 51 Eee: DE 20: 5 5 8 4, 
Rohdecken- 

dicke mm 30073107 320523307 3407550236053 7 02350330 
Anzahl der 

Decken 11 1 4, 2, 2 1 3 2 1 — 


Tafel 2: 
Balken- bzw. Rippeneinteilung bei Decken mit Randrippe. 


Raumbreite R,= (x - 62,5) + (y - 50) + 2 » 6,25 cm 


Randstreifen + Mittelfelder + Randstreifen = Raumbreite 
6,25 + 8-50 ze 6,25 = 412,5 cm 
6,25 + 2.-50+5:925 + 6.25 — 425,0 cm 
6,25 52 1275027.612.06245 Zir 6,25 — 437,5 cm 
6,25 Eu 70025 25 6.25 = 450,0 cm 
6,25 ti 4-50+4:625 -+ 6.25 — 462,5 cm 
6,25 + 9.50 IE 6,25 == 462,5 cm 


; Tafel 3: 
Bälken- bzw. Rippeneinteilung bei Decken ohne Randrippe. 

hi eite R,= (x - 62,5) + (y : 50) — 2 - 6,25 cm 
Randfeld + Mittelfelder + Randfeld = Raumbreite 


568,505 (62,55-'6,25) = 412. Siem 

— 6,25) + 6.50 + (62,5 — 6,25) = 412,5 cm 
6,25) + 1:50 + 462,5 + (62,5 — 6,25) = 412,5 cm 

> — 6,25) + 562,5 + (62,5 — 6,25) = 425,0 cm 
— 6,25) + 4:50.+ 2-62,5 + (62,5 — 6,25) = 425,0 cm 
5— 6,25) + 4-50 + 262,5 + (62,5 — 6,25) = 437,5 cm 
)+7 -+ (50 — 6,25) = 437,5 cm 
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 Vollplattendecken, die mittleren zwischen 150 und 250 mm zu den 
tahlsteindecken und die größten Dicken zu den Stahlbetonrippen- 
ınd Plattenbalkendecken. Man verzichtete daher beim Entwurf des 
Normblatts auf eine strenge Befolgung der Maßordnung und setzte 
ür die Richtmaße der Deckendicken eine Maßreihe fest, deren 
Maßsprünge in den wichtigen Bereichen 20 und 25 mm betragen. 
ußerdem schloß man die geschüttete Vollbetonplattendecke, deren 
irtschaftlichkeit am meisten von kleinen Maßsprüngen abhängig 
‘ist, von der Regelung aus, so daß für sie — wie bisher — jedes 
ganze cm-Maß möglich ist. Die Entwicklung wird zeigen, ob diese 
Ausnahme wirklich nötig ist. 

Die der bisherigen Praxis angepaßte Regelung des Normblatt- 
_ entwurfs würde trotz ihrer kleinen Maßsprünge einen Fortschritt 
auf dem Wege zur Rationalisierung der Bautechnik bedeuten. 


v. Halasz. 


Vorschlag zur Normung von Schalblechen für Ortbeton-Rippen- 
decken (DIN 4238). Erläuterungen. 


Der Arbeitsausschuß „Decken“ hat unter der Obmannschaft des 
Verfassers einen Entwurf zur Normung von Schalblechen für Ort- 
beton-Rippendecken aufgestellt, der hier abgedruckt und zur Dis- 
_  kussion gestellt wird. 

Die Anregung zur Normung der Schalbleche kam aus Kreisen der 
bauausführenden Firmen. Sie entsprang dem Bestreben, die Zahl 
der teuren Blechformen zu verringern. Die Firmenvertreter im 
Deckenausschuß haben deswegen unter den in der Praxis haupt- 
sächlich verwendeten und bereits bewährten Blechformen eine Aus- 
wahl getroffen, die ausreicht, um allen Erfordernissen zu genügen 
und gleichzeitig .eine genügende Abwandlungsmöglichkeit zu ge- 
währleisten. 

Es kam nicht in Frage, die Abmessungen der Rippendecken, wie 
Ä Druckplattendicke oder Rippenbreite, festzulegen, denn es gilt 
Ya gerade als Vorteil, daß sich mit ein und derselben Blechform Decken 
mit verschiedensten Rippenbreiten und Deckendicken herstellen 
lassen. 

Nach dem Normentwurf sollen fünf Vorzugsformen von Schal- 
blechen hervorgehoben werden, die 250 und 400 mm breit und 
230, 280 und 330 mm hoch sind. Mit ihnen lassen sich 250, 300 
350 mm dicke Decken herstellen. Diese Dicken 
DIN E 4237. 

Es steht allerdings in Frage, ob noch ein niedrigeres Blech vor- 
gesehen werden sollte. Eine im Jahre 1953 von Prof. Dr.-Ing. Siegel 


entsprechen 


r bei den namhaftesten Stuttgarter Stahlbetonfirmen veranstaltete 
£ Umfrage führte zu der Anregung, noch ein 250 mm breites und 
ne 180 mm hohes Blech vorzusehen, mit dem sich Decken von 200 mm 


Bu 


herstellen lassen. Auch bei kurzen Spannweiten und niedrigen Be- 
lastungen hat eine Rippendecke von 200 mm Dicke Vorteile gegen- 
über einer entsprechend tragfähigen Vollplatte. Von anderer Seite 
wurde sogar vorgeschlagen, eine Rohdeckendicke von nur 175 mm 
einzuführen. 


iss tk et 


„Beton- und Stahlbetonbau‘‘, Lizenz Nr. 271, Verlag von Wilhelm Ernst & Sohn, Berlin-Wilmersdorf, Hohenzollerndamm 169. Ferns 
Erich Bornemann, geschäftsführendes Vorstandsmitglied des Deutschen Beton-Vereins. (16 


Berlin-Wilmersdorf. Für den Anzeigenteil verantwortlich: Otto Swoboda, 
Nachdruck, fotografische Vervielfältigungen, 


 unnachgiebig an bestimmten Rastermaßen festzuhalten. = 


\ N Berlin-Wilmersdorf. Anzeigenpreisliste Nr. 2. — Druck: H. Heenemann KG, Berlin-Wilmersd 
fotomechanische Wiedergabe von ganzen Heften, einzelnen Beiträgen oder Teilen daraus nur mit G x 


größere Stützweiten von 10 bis 15 
hin angeregt, Bleche von 380 mm Höhe in 
Jedoch ist hierzu noch die Meinung der Praxi; ıstel 

Neben den Vorzugsbreiten von 250 und 400 mm sieht « 
entwurf 300 mm breite Blechformen vor, mit denen 
75 mm Rippenbreite ein Achsmaß von 375 mm ergibt, 
Maßordnung entspricht. Ebenso kann man mit 400 m 
Blechen und 100 mm Rippenbreite ein Achsmaß von 50 
reichen, das ebenfalls der Maßordnung entspricht. Jedoch i 
Anwendung solcher Maße nur dann von Vorteil sein, wen 
Grundriß des Bauwerks unter Beachtung der Maßordnun; 
worfen ist. Aber auch dann ist die Wahl von Vorzugsrip 
von nicht sehr großer Bedeutung, da genaue Maße nur be 
Formen eingehalten werden können. LTR Ir 
Es kann bei alten Formen vorkommen, daß sich bei einer 
nerischen Einteilung von 20 Rippen für ein Deckenfeld 
Baustelle nur 19 verlegen lassen, da die Formen im 
weiter geworden sind. Es hat also keinen praktischen Ni 


Immerhin soll durch einen entsprechenden Hinweis die Pl; 
nach der Maßordnung gefordert werden, denn es ist 
sicher, daß es keinen wirtschaftlichen Vorteil bringt, beim 
und bei der statischen Berechnung jede beliebige Rippe nbrei 
cm-Stufungen vorzusehen, da Betonbedarf und Deckengewic 
1 cm Mehrbreite sich nur wenig ändern. Kr 

Obwohl die Schalblechbreite von 250 mm von Firmen v. 
gen worden ist, die sie seit Jahren anwenden, so ist doch 
derer Seite die Meinung vertreten worden, die Normung au 
300 und 400 mm breiten Formen zu beschränken. Die Anwe: 
von 250 mm breiten Blechen erscheine unangebracht, da sie z 
wirtschaftlich kleinen Rippenabständen führt. Bei einer gı 
Zahl von Rippen steigt die Zahl der Bewehrungsstäbe un« 
Kostenanteil für Bewehrungsarbeit. ’ 

Die Vorzugsrippenbreite von 62,5 mm muß m. E. ge 
werden, da sie nicht genügend Platz für zwei Rundstäbe b 
dieser Hinsicht scheint der Normentwurf unbedingt abände; 
bedürftig. v. Halı 


51. Hauptversammlung des Deutschen Beton-Vereins E, 
am 6. und 7. Mai 1954 in Essen. 2 
Vorgesehene Vorträge: 
Dipl.-Ing. Aegerter, Basel: Sonderproblem beim Bau des K 
werks Birsfelden; en 
Dr.-Ing. Bay, Frankfurt/M.: Schwingungsversuche an vorges 
ten Bauwerken; £ 
Dr.-Ing. E. h. Dr.-Ing. Finsterwalder, München: 
Schalenbauten; r 
Dr.-Ing.Franz, Frankfurt/M.: Modellmessungen an schiefen Pla 
Dr. Hajnal-Konyi, London: Bauten mit Stahlbeton- und $} 
betonfertigteilen in Groß-Britannien; 
o. Professor Dipl.-Ing. Lewicki, Dresden: Bauen mit Stahlb 
fertigteilen; 
Regierungsbaurat Schaible, Stuttgart: 
grund; Yu 
Regierungsbaumeister a. D. Mockert, München: Neuere W: 
kraftbaustellen an Inn und Donau; Br 
Regierungsbaumeister a. D. Wahl, Hannover: 
zialistentums; 
Dipl.-Ing. Weber, Stuttgart, Bauberater des deutschen B 
Vereins E.V.: Erfahrungen mit Betonzusatzmitteln, 
besondere Luftporenbildnern; > 
Dipl.-Ing. Widerström, Malmö, und Dr.-Ing. Merkle, Düssel 
Neuere Gleitschalungsbauten in Schweden und Deutschla: 
Uraufführung des D.B.V.-Lehrälmes „Werkgerechter Beton“ 


. 


Vorges p 


Betonstraße und U 


Grenzen des 


Fachbuchschau deutscher Verleger auf der Deutschen 
Industrie-Messe Hannover. 


Auf der großen Deutschen Industrie-Messe Hannover (25. 2 
4. 5. 1954) wird auch in diesem Jahr die allen Ausstellern und 
suchern gut bekannte „Fachbuchschau deutscher Verleger“ dur: 
führt, die einen Überblick über das Schaffen der führenden deut: 
Fachbuch- und Zeitschriftenverlage gibt. 3 

Die Fachbuchschau in Halle 2, Stand 115, wird von der Firm 
Weidemann’s Buchhandlung, Fachbuchhandlung für technische | 


ratur, Hannover, durchgeführt. Su 


\ 3 2 precher: 8715 56. Schriftleitung: Reg.-Baum. is 
) Wiesbaden-Eigenheim, Prinz-Nikolas-Straße 19, und Dr.-Ing. Johannes Fie 


enehmigung des Verl 


